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Die Messung von Steife und Rüttelwilligkeit bei Frischbeton 
n Von Prof. Dr.-Ing. Franz Pilny, Berlin 
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Unter den Stoffen, die bei der Erstellung von Bau- 
ıken Verwendung finden, nimmt der Beton insofern 
ie Sonderstellung ein, als er in den meisten Fällen be- 
glich seiner Zusammensetzung nicht im einbaufertigen 
stand angeliefert wird. In seiner Qualität ist er überdies 
itgehend von den Verdichtungsarbeiten in der Schalung 
hängig. Wohl hat man in den letzten Jahren auch in 
ropa stellenweise Frischbeton fabrikmäßig erzeugt und 
‚fahrbaren Mischern zu den Baustellen gebracht, doch 
ndelte es sich dabei vorwiegend um städtische Bau- 
rhaben kleiner bis mittlerer Größe. Die überwiegende 
hl der Bedarfsträger, welche nicht im Bereich eines 
rartigen Werkes liegen, sowie vor allem die Großbau- 
llen werden immer vor der Aufgabe stehen, den Bau- 
fE Beton verantwortlich mit einer vorgeschriebenen Güte 
unmittelbarer Nähe des Bauvorhabens herstellen zu 
issen. 


Die Betonerzeugungsanlagen der Baustellen haben 
er zur Fertigung eines Produktes gleichbleibender 
ıalität ungünstigere Voraussetzungen als andere statio- 
re Betriebe, wie z.B. Ziegeleien: 

Die Ausgangsmaterialien, die zum Teil in den Ei- 
genschaften und in der Zusammensetzung sehr schwan- 
 kend sind, können praktisch ohne großen Kostenauf- 
| wand nur in kleinen Grenzen in ihrer Güte beeinflußt 
werden (z. B. Lagerung des Sandes unter Dach zur Ver- 
gleichmäßigung des Feuchtigkeitsgehaltes). 
| Sowohl Personal wie Gerät ist oft neu zusammen- 
gestellt und es können den örtlichen Verhältnissen ent- 
sprechende Erfahrungen daher meist nicht vorhanden 
sein. 


Während eine Ziegelei jenen Teil der Anlage, der für 
ichbleibende Zusammensetzung des Rohmaterials sorgt, 
nach Bedarf umfangreich ausbauen kann, muß die Bau- 
lle in der Regel mit der örtlich zur Verfügung stehen- 
Kiesqualität auch bezüglich Gleichmäßigkeit und 
nnschärfe vorliebnehmen. Man darf daher bei Bau- 
llenbeton nicht erwarten, daß seine Qualität allein durch 
stlegen eines Mischrezeptes hinreichend gewährleistet 
wenn zZ. B. Schwankungen im Kornaufbau oder in der 
uchtigkeit der Zuschlagstoffe keine oder nur wenig Be- 
ıtung geschenkt wird. Den wirklichen Verhältnissen 
chnung tragend, muß vielmehr damit gerechnet werden, 
- diese Schwankungen und die oben erwähnten Er- 
wernisse nicht unter ein bestimmtes Maß herabzu- 
icken sind, ohne daß die Baustelle unwirtschaftlich 
eitet. 


ı Es ist nun naheliegend, nach Meßmethoden zu suchen, 
‚Iche Ungleichmäßigkeiten schon im Frischbeton recht- 
tig erkennbar machen und es so ermöglichen, recht- 
tig wirksam regelnd einzugreifen. Auch der Faktor 
it darf dabei nicht außer acht bleiben, denn während 

Bauausführung ist ein nur größenordnungsmäßig 
tiges Ergebnis einer Frischbetonprüfung zur rechten 
it mehr wert als ein exakt richtiges, das zu spät kommt. 


ie gesetzmäßige Abhängigkeit der Betondruckfestigkeit 


Als Abrams [15] im Jahre 1918 den Zusammenhang 
ischen Betondruckfestigkeit W und Wasserzementwert 
% in die verblüffend einfache Formel 


log W =log A— log B oder W=- 


kleidete, schien das Problem der zielsicheren Betonerzeu- 
gung um ein gutes Stück vorwärtsgekommen zu sein. Die 
Konstanten A und B mußten für die betreffenden Binde- 


mittel empirisch bestimmt werden und die Würfeldruck- _ 


festigkeit war dann aus dem bekannten w/z-Wert ein- 
deutig errechenbar. Der Grund, weshalb dieser gesetz- 
mäßige Zusammenhang jedoch für die Praxis nicht die 


. verdiente Bedeutung erlangte, lag in einer Voraussetzung 


für seine exakte Gültigkeit: Der Beton mußte vollständig 
verdichtet sein und durfte keine Lufteinschlüsse ent- 
halten [15]. 


Auch in der späteren Fassung des Zusammenhanges 
von Würfeldruckfestigkeit (nach 28 Tagen) und Wasser- 
zementwert nach Graf [2] 


K 


Mer Y (wj2)? ° h 
in der K„ die Normendruckfestigkeit (kg/cm?) des Zemen- 
tes und Y eine Konstante zwischen 2,5 und 6 bedeuten, 
zeigte es sich, daß diese Abhängigkeit, durch zahlreiche 
andere Einflüsse bedingt, sehr lose ist und daß daher mit 
beachtlichen Streuungen gerechnet werden muß. 


# 


Im Bestreben, Theorie und Praxis in bessere Überein- 
stimmung zu bringen, ging die Entwicklung zwei ver- 
schiedene Wege: Ein Teil der Forscher setzte den ganzen 
Ehrgeiz darein, durch exakte Erfassung aller Neben- 
einflüsse das Abramsche Gesetz so zu erweitern, daß 
bei Bekanntsein verschiedener neu eingeführter Konstan- 
ten die Betonfestigkeit jeder Art von Beton errechnet 
werden kann. 


Andere Forscher beschritten einen Weg, der auch bei 
anderen Stoffen schon mit Erfolg angewandt wurde, näm- 
lich die Entwicklung von Meßmethoden, welche alle 
schwierig erfaßbaren Einflüsse erst gar nicht voneinander 
trennen, sondern sie in der Summe ihrer Auswirkungen 
erfassen. Durch Variation einzelner Einflußgrößen kann 
man auch im vorliegenden Fall dabei rein empirisch in sehr 
einfacher und zeitsparender Weise deren Einfluß auf die 
Eigenschaften des Frischbetons, wie Steife oder Rüttel- 
willigkeit, feststellen. 


Solvey [3] ging als Vertreter der ersten Gruppe so 
weit, daß er die „wissenschaftliche Betonsynthese“ in einer 
Formel algebraisch darstellte: 


Kuna. 
b logA-logW 
Darin sind die Werte Zementgehalt Z, Steifegrad S und 
Würfeldruckfestigkeit W über die 5 Kennwerte 
/m = Verteilerzahl des trockenen Gemenges, maßgebend 


für den Wasseranspruch, 


— log S 
een 


A = V 10 log, + 20 = Kennwert, der den Form- 

abwich des Mittel- und Grobkornes berücksichtigt, 

b = Kennwert, der Rund- und Kantform unterscheidet, 
A,B = Festigkeitsplafond und Verdünnungsabfall, Bei- 

werte, welche den Zementeigenschaften Rechnung 
tragen, 
eindeutig verbunden. 

Einen ähnlichen Weg schlug in neuerer Zeit auch 
Pawlowitsch [4] ein, indem er für die in Frage kom- 
menden Einflüsse von 

Korngrößenverteilung 

Kornform 


170 


Kornoberflächenbeschaffenheit 

Zementart und 

Plastifizierungsmittel 
Beiwerte einführte und die Größen Würfeldruckfestigkeit 
W, Zementgehalt Z und Frischbetonsteife S durch die 
Gleichung 


Ve: Wer 
 p&ES(l+m) 


in gegenseitige Abhängigkeit bringt. (F, g und £ ‚sind 
darin Beiwerte des Trockengemenges, m ist das Gewichts- 
verhältnis von Zuschlagstoff zu Zement.) 


Ein gleichartiges Berechnungsverfahren, jedoch mit 
zeichnerischer Darstellung, schlug auch Lenhard [15] vor. 

So befriedigend diese Resultate vom wissenschaftlichen 
Standpunkt aus auch sein mögen, der Anwendung auf der 
Baustelle, also außerhalb von betontechnologischen For- 
schungslaboratorien, stellt sich als Schwierigkeit die zeit- 
raubende Bestimmung der Konstanten und die zahlen- 
mäßige Erfassung der Frischbetonsteife entgegen. Außer- 
dem setzt eine zeitaufwändige Bestimmung von Kenn- 
werten auch voraus, daß die Eigenschaften des untersuch- 
ten Stoffes innerhalb enger Grenzen konstant bleiben, was 
besonders bei mittleren und kleineren Baustellen nicht 
immer der Fall ist. Allein die Entnahme einer repräsen- 
tativen Probe aus einem Zuschlagstoffhaufen, die mehr- 
mals vorgenommen werden muß, kann einen Aufwand dar- 
stellen, der den Praktiker am Bau vor der Rechnung mit 
derartigen Formeln zurückschrecken läßt. Andererseits 
wächst bei zu sparsamer Kontrolle der Kieszusammen- 
setzung das Mißtrauen' gegen errechnete Werte, da die 
Auswirkung von Abweichungen nicht anschaulich zu über- 
blicken ist. 

. Die andere Methode der direkten Messung der Eigen- 
schaften von fertigem Frischbeton entspricht einem in der 
Technik häufig angewandten Verfahren: Auch z.B. bei 
Stählen weiß man, daß ein bestimmter Kohlenstoffgehalt 
und eine bestimmte Art der Einlagerung, wie sie im ge- 
ätzten Schliffbild sichtbar gemacht werden kann, in Zu- 
sammenhang mit der Zugfestigkeit steht. Dennoch wird 
niemand sich auf die aus solchen Zusammenhängen be- 
stimmbaren Werte verlassen. Man unterwirft vielmehr 
einen Probestab mit Normalabmessungen dem Zerreiß- 
versuch, der zwar nicht die physikalische Trennfestigkeit, 
sondern einen technologischen Kennwert — die technische 
Zugfestigkeit — liefert, die eine viel verläßlichere Festig- 
keitsangabe darstellt. Diese beinhaltet zwar viele nicht 
trennbare Zusatzeinflüsse, wie z. B. Oberflächenbeschaffen- 
heit und Probenformeinfluß, erfüllt aber die Forderung 
nach Reproduzierbarkeit und Ähnlichkeit mit dem prak- 
tischen Belastungsfall. 


Auch bei Beton kann man sagen, daß eine Eigenschafts- 
kontrolle am Ende des Mischprozesses einer Überwachung, 
die ausschließlich in genauen Analysen der Mischungs- 
komponenten besteht, vorzuziehen ist. Hier geht es zu- 
nächst darum, auch die unter dem Sammelbegriff „Ver- 
arbeitbarkeit“ zusammengefaßten Eigenschaften, die Frisch- 
betonsteife und die Rüttelwilligkeit, objektiiv zu erfassen 
und zu messen. Als Frischbetonsteife bezeichnet man jenen 
Widerstand, den das Gemenge seiner Verformung ent- 
gegensetzt. Die Verformung besteht dabei in der Regel 
aus Verdichtung und Gestaltsänderung. 

Unter Rüttelwilligkeit versteht man jenes Maß an zu- 
geführter Arbeit, welches erforderlich ist, um die Bestand- 
teile des Betons unter Rütteleinwirkung in die dichteste 
Lagerung zu bringen. 

Es ist leicht einzusehen, daß diesen einfachen Defi- 
nitionen keineswegs auch versuchstechnisch ohne Schwie- 


rigkeiten Rechnung getragen werden kann. Die „Steife 
an sich“, als physikalische Größe in kgem/cm?, ist — so- 
weit bekannt — mit keinem Verfahren meßbar. Es wird 


immer nur die Umform- und Verdichtungsarbeit einer durch 
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die Versuchsform gegebenen Probemenge bestimmt. I 
Begriff der Verarbeitbarkeit beinhaltet ferner über die t 
den obengenannten Frischbeton-Eigenschaften hina 
gehend auch das Verhalten beim Mischen, Fördern ı 
Einbringen, also auch ein Maß für den inneren Zusamm 
hang der Mischung, Entmischbarkeit genannt. 


Da aber Betonmischungen mit guter Rüttelwilligkeitme 
nur geringe Neigung zur Entmischung zeigen, hat das Verf 
ren zur zahlenmäßigen Bestimmung der Entmischbarkeit 
wenig Anwendung gefunden. Allgemein setzt sich he 
die Meinung durch, daß der Frischbeton durch Angal 
über Zement- und Wassergehalt sowie Verdichtbarkeit h 
länglich eindeutig charakterisiert werden kann und c 
Neigung zur Entmischung nur in Sonderfällen geprüft 
werden braucht. Insbesondere wird dies dann der F 
sein müssen, wenn lange Transportwege und große F 
höhen beim Einbringen unvermeidbar sind. Hinter « 
Eigenschaft der Verdichtbarkeit verbergen sich auch : 
zahlreichen Nebeneinflüsse, welche entsprechend dem ( 
setz von Abrams nur bei vollständiger Frischbetonverdi 
tung ohne Einfluß bleiben, ansonsten aber durch Behin. 
rung der Verdichtung Poren bewirken können und ı 
Betonfestigkeit herabsetzen (Kornform, Kornoberfläch« 
beschaffenheit, Korngrößenverteilung u. ä.). 


Geräte zur Bestimmung der Frischbetonsteife 


Allgemein haben sich in der Praxis außer den na 
DIN 1048 genormten Versuchsgeräten, dem Eindringm 
und dem Ausbreitmaß, das Setzmaß von Abrams u 
das Verdichtungsmaß nach Walz durchgesetzt. Beim Se 
maß wird bekanntlich das Zusammensinken eines gem 
bestimmter Vorschrift eingestampften Kegelstumpfes n: 
Abheben der Form gemessen. Als Verdichtungsmaß 
das Verhältnis der ursprünglichen Höhe des lose e 
geschaufelten Betons zur Höhe nach dem Rütteln definie 
gemessen in einer prismatischen Form mit 300 mm Seit: 
länge. 

Jedes der ersten drei Verfahren hat, wie Abb.1 zei 
die größte Empfindlichkeit im flüssigen Bereich, also weit 
von der Rüttelsteife der heute angestrebten Qualitätsbet« 


5 re | 


RN 
S 


Frischbeton-Steifeeinheiten 


7 17 12 713 77 15 716, 
\ Plüssige weiche “ ARülelbelone 
Verdichtungsmaß nach Walz 


Kennlinien der üblichen Steifemeßgeräte in Beziehung 
Verdichtungsmaß. 


Abb. 1. 


| 


Bei gerechter Wertung dieser Verfahren darf man ni 
außer acht lassen, daß sie in einer Zeit entstanden si: 
in der heute übliche Rüttelbetons infolge Fehlens genüge 
wirksamer Rüttelgeräte noch gar nicht verarbeitet wer 
konnten. Bei steifen Rüttelbetons versagt das Ausbr 
maß wegen Zerfalls des Kuchens, während das Setz 
immer kleiner werdende Ablesungen ergibt, die eine 

reichende Unterscheidung der Steife- sehr erschweren 

manchmal überhaupt unmöglich machen. Auch das k 
dringmaß nimmt in diesem Bereich an Empfindlichkeit! 


und ist durch Zufälligkeiten erhöhter Streuung unterworf 


E: Bu 
er 
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Man war deshalb bestrebt, bei der Versuchsanordnung 
r tatsächlichen Baustellenverarbeitung des Betons mehr 
chnung zu tragen. Es wurden Geräte entwickelt, welche 
; Maß für die Frischbetonsteife die bei einer Rüttel- 
handlung zugeführte Arbeit messen, die aufgewendet 
srden muß, um einen Kegelstumpf in einen Zylinder um- 
formen. 

Sowohl beim nach diesem Verfahren arbeitenden Pow- 
s-Gerät [6,7] wie beim Vebe-Gerät [8] kann der An- 
l an Verdichtungsarbeit im Meßwert Berücksichtigung 
ıden, indem man folgenden Ansatz macht: 

V 


und S ee, 
Vebe V, 


7 S ee 
Boweıs "7 
Vo 


arin bedeutet: 


n = die Hubzahl (20 mm Hub) 

t = die Rüttelzeit (n = 3000 U/Minute) in Sekunden 
Vo = das Anfangsvolumen 

V. = das Endvolumen nach der Verdichtung. 


rockenere Frischbetons, die unverdichtet besonders viele 
ohlräume enthalten, werden demnach bei gleichen Steife- 
aden größere Schlagzahlen bzw. längere Rüttelzeiten 
ben dürfen, was dem Gedanken Rechnung trägt, daß 
ır die Umformarbeit ein Maß für die Steife sein soll, 
ährend das Verhalten bei Verdichtung in einem anderen 
erät zu messen und als „Rüttelwilligkeit“ zu bezeich- 
n ist. 


Die Charakteristik dieser Geräte entspricht der Ver- 
chtungsmethode durch Rütteln bedeutend besser, da eine 
mpfindlichkeit auch bei Betons mit geringerem Wasser- 
halt noch vorhanden ist. Bei steiferen Rüttelbetons 
llt aber besonders beim Powers-Verfahren das nur 
ymptotisch erreichbare Ende des Versuches einen Mangel 
r. Bei diesem Gerät ist eine halbwegs objektive Mes- 
ng nur dann gewährleistet, wenn erst nach Beendigung 
's Versuches an einem Zählwerk die Hubzahl abgelesen 
ird und so der Versuchsausführende vom Ergebnis voran- 
gangener Versuche mit der gleichen Mischung unbeein- 
ıßt bleibt. Das Einspielen der Betonoberfläche oder das 
ıde des Absinkens einer belastenden Platte kann nur sehr 
ıgenau angegeben werden, weil es sich um einen all- 
ählich erreichten Zustand handelt, der in seiner ein- 
utigen Erfassung großen Streuungen ausgesetzt ist. 
Auch beim Vebe-Versuch, der als Versuchsende die 
llständige Benetzung einer durchsichtigen Kunststoff- 
ıeibe mit Zementleim durch Einwirkung der Rüttel- 
ergie festlegt, ist dieser Störeinfluß nicht 
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Seither wurde auch andernorts dieses Meßverfahren 
mit ähnlichen Geräten untersucht [12]. Die Arbeitsweise 
des TS-Gerätes ist folgende: 

In den herausnehmbaren Trichter werden 4kg Frisch- 
beton eingewogen und nach Wiederbefestigung am Gerät 
durch eine eingebaute Unwucht mit ca. 90 Hz verdichtet. 
Nach Öffnen des Trichterverschlußdeckels mißt dann eine 
Stoppuhr die Ausflußzeit unter Rütteleinwirkung. Das Ver- 
suchsende ist eindeutig durch den Zeitpunkt gegeben, an 
dem man durch den Trichter wieder hindurchsehen kann. 
Die Versuchsdauer einschließlich Füllen beträgt nur ca. 
1%2 bis 2 Minuten, gegenüber 7 bzw. 4 Minuten beim 
Powers- und Vebe-Gerät. 


Abb. 2. Trichtersteife-Meßgerät mit 4000 g Einwaage und 5? mm ® 
Trichter, ca. 90 Hz Schwingungsfrequenz. 


Zur Verringerung der Streuung ist an Stelle eines be- 
stimmten Volumens mit Probenverdichtung von Hand aus 
auf die Einwaage eines Frischbetongewichtes übergegangen 
worden. Noch laufende grundsätzliche Untersuchungen 
haben in letzter Zeit weitere Aufschlüsse darüber gebracht, 
mit welchen Einflußgrößen die bei Beton zwischen ca. 6 
und 50 Sekunden liegende Ausflußzeit zusammenhängt. 

Um vom Quellvorgang und Korngrößenschwankungen 
zunächst möglichst unbeeinflußt zu sein und den reinen 
Umformvorgang eines Kegelstumpfes in einen dünnen lang- 
gestreckten Zylinder von 52 mm Durchmesser unmittelbar 
zu erfassen, wurde zunächst eine Versuchsreihe mit einem 
Gemenge aus den beiden Normen-Sanden durchgeführt, 
wobei verschiedene Mischungsverhältnisse und Wasser- 
gehalte von Null bis zur Entmischungsgrenze zur Anwen- 
dung kamen. Abb. 3 zeigt die Ausflußzeitlinie, deren rechts- 
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"Das Bestreben, eine Steifemeßmethode 
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"finden, die sowohl in der Versuchsdauer Abb. 3. Trichtersteife in Abhängigkeit vom Wassergehalt und 

auch bezüglich einer absolut objektiven Mischungsverhältnis (Normensand I und I). 

faßbarkeit des Versuchsendes einen ent- 
ıeidenden Fortschritt liefert, führte im Jahre 1951 liegender, abfallender Ast in seinem steilsten Bereich un- 


m Bau des ersten Trichtersteifemeßgerätes (TS-Gerät) 
‚10, 11], das im Spannbetonwerk der Firma Ingenieure 
ıyreder, Kraus & Co. (Linz/Donau) und auch an mehre- 
ı Baustellen praktisch eingesetzt wurde (Abb. 2). 


gefähr jenen Steifegraden entspricht, wie sie bei Zement- 
Mörtel praktisch vorkommen. 

Da die Empfindlichkeit der Meßmethode mit dem Nei- 
gungswinkel der Kennlinie gegen die Waagrechte wächst, 


ET ER NE “4 


j \ a 
172 F. Pilny, Die Messung von Steife und Rüttelwilligkeit bei Frischbeton DER BAUINGENIE 


eignet sich gerade dieser Bereich sehr für die Steifebeurtei- 
lung. (Bemerkenswert ist auch, daß bei überwiegend fei- 
ner Körnung trockene Gemenge längere Ausflußzeiten 
haben als solche mit ganz geringem Wassergehalt. Es 
dürfte dies auf Resonanzerscheinungen einzelner Korn- 
größen zurückzuführen sein.) 

Bei Betonversuchen am gleichen Gerät, wobei eine 
Mischung mit ca. 300 kg/m? HOZ 225, 30 mm Maximal- 
Korndurchmesser und Sieblinien nach Abb. 4 Verwendung 
fanden, sollte vor allem auch die Abhängigkeit der Ausfluß- 
zeiten vom zunehmenden Feinstteilgehalt untersucht wer- 
den, der ja, bei gleichbleibendem Wassergehalt, diese in- 
folge der größer gewordenen Gesamtkornoberfläche ver- 
längert (Abb. 5). Das Ergebnis war, daß bei einem mitt- 
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Abb. 4. Sieblinien der 3 Betonmischungen mit verschieden großem 
Feinstteilgehalt (Anteil an 0,2-Korn 4, 6 und 8 °/o), 
deren Trichtersteife Abb. 5 zeigt. 


leren Feinstteilgehalt (< 0,2mm Korndurchmesser) von 
6°/o und einem Wasserzementwert von 0,55 die TS-Zeit 
Schwankungen von + 1°o in der Wassergehaltsmenge 
(also z.B. w/z = 0,556 statt 0,550) mit 0,45 Sekunden 
anzeigte. Schwankungen von + 1°/o in der Feinstteil- 
gehaltsmenge (also z. B. 6,06 °/o statt 6,00 °/o) veränderten 
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" n=30Hz 
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Abb.5. Trichtersteife in Abhängiekeit von Wasser und Feinstteil- 
gehalt bei einem Beton mit ca. 300 kg/m? HOZ 225 und Kies nach 
Abb. 4. 


die TS-Zeit um 0,19 Sekunden. Das Gerät ist also in die- 
sem Bereich gegen Wassergehaltsänderungen 2,37mal so 
empfindlich wie gegen Feinstteiländerungen. Dieses Emp- 
findlichkeitsverhältnis ändert sich mit wachsendem Feinst- 
teilgehalt zugunsten der Feinstteile. Bei feinststoffarmen 
Mischungen hingegen wird der Wassergehalt immer mehr 
ausschlaggebend. 


Die relative Streuung der gemessenen Werte nach 
DIN 1319 


beträgt bei diesem Verfahren, an einem Beton mit verhält- 
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nismäßig grober Kornzusammensetzung nach Abb.4 g 
messen, im Mittel nur + 5,6 °/o gegenüber + 15,5 %/o } 
dem Vebe-Versuch [13]. D ist der arithmetische Mitt: 
wert, n die Anzahl der Messungen je Meßgröße und 
die Abweichung vom Mittelwert D. 

Eine der Hauptursachen der Streuung beim Tricht 
steife-Meßverfahren liegt darin, daß der Ausfluß-Durc 
messer annähernd ebenso groß ist wie die größte ve 
kommende Kornabmessung. Der verwendete Kies n 
30 mm Maximal-Korngröße wies nämlich Einzelkörner aı 
die in einer Achse bis zu 50mm lang waren. Dat 
kommt es manchmal — nach statistischen Gesetzen — ! 
Ausflußhemmungen, die sich zwar mehr oder wenig 
rasch selbst wieder lösen, die TS-Zeit aber verlängern. 


Aus diesem Grunde bringt es keinen Erfolg, die G 
nauigkeit des Gerätes — wie es anderenorts versuc 
wurde — dadurch steigern zu wollen, daß die Ausflu 
öffnung auf 45 mm verkleinert wird, um so längere Ausflu 
zeiten bis zu 31% Minuten zu erzielen. 


Für 50mm Korngröße ist ein zweiter Trichter n 
65 mm Ausfluß-Durchmesser und 6,5kg Einwaage ve 
gesehen. 


Mit Hilfe des TS-Gerätes ist eine rasche und objekti 
Überwachung nicht nur der Steife, sondern auch des Frisc 
betonwassergehaltes auf den Baustellen möglich, voraı 
gesetzt, daß der Feinstteilgehalt in dem Zuschlagstoff nic 
zu sehr schwankt. Bei gewichtsmäßiger Zuteilung in g 
trennten Korngrößen sowie bei gewissenhafter volumet 
scher Zumessung des Sandes unter Berücksichtigung d 
jeweiligen Eigenfeuchtigkeitsgehaltes und der damit ve 
bundenen Raumgewichtsänderung ist dies in der Reg 
gewährleistet. 


An der Baustelle geschieht die Bestimmung des Wass« 
zementwertes durch die Messung der Trichtersteife auf fı 
gende Weise: Bereits bei der vorangehenden Eignungspr 
fung stellt man für den TS-Versuch mit den vorgesehen 
Zuschlägen und dem richtigen Zementgehalt 3 bis’ 
Mischungen her, die sich, in der Wasserzugabe untersch 
den. Die Zuschlagstoffe werden dazu am besten vorl 
getrocknet. Aus dem Versuchsergebnis ergibt sich da 
eine Kennlinie, welche (die Ausflußzeiten in Abhängigk 
vom Wasserzementwert darstellt. Aus dieser Kennlinie ka 
dann für jede an der Baustelle gemessene TS-Zeit der t 
sächliche w/z-Wert herausgelesen und eine entsprechen 
Wasserkorrektur in Litern bereits in der nächsten oder (fa 
die Probe dem noch vollen Mischer entnommen wor 
war) noch in der gleichen Mischung veranlaßt werden. 


Da das Gerät während des Meßvorganges eine Umf 
mung des Frischbetons vornimmt, welche derjenigen |} 
Einbringen in die Schalung zumindest sehr ähnlich i 
liefert es einen Meßwert, der mit der Betonverarbeitu 
in unmittelbarem Zusammenhang steht. Dadurch ist 
möglich, mit der Steife immer in der Nähe der den Verdi 
tungsgeräten entsprechenden oberen Grenze zu bleib 
und deren Gleichmäßigkeit auch bei Schwankungen in d 
Sandlieferungen objektiv zu überwachen. Zu trocken I] 
fundene Mischungen werden durch Zugabe von Zeme: 
leim, zu nasse durch Herabsetzung der Anmachwass 
menge kurzfristig verbessert. 


Grundsätzlich erscheint es auch möglich, ein TS-Ge 
mit entsprechend verstärktem Rüttler für Massenbeton | 
150 mm Größtkorn zu bauen. Dieses würde dann, ve 
pneumatisch betätigt, einschwenkbar unter den Fris 
betonsilo des Mischturms angebracht werden und kön 
die in diesem Fall beachtlich großen Probenmengen dir: 
in das abholende Transportfahrzeug entleeren. | 


Eine weitere Anwendung dieses Gerätes ist die P! 
fung von wassereinsparenden Beton-Zusatzmitteln. 
werden dabei je drei Mischungen mit und ohne Zus 
hergestellt, deren Wassergehalt verschieden groß gewä 
ist. Aus den so ermittelten Kennlinien läßt sich die Wass 
einsparung direkt herauslesen (Abb. 6). | 
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_ Zum Nachweis der Festigkeit bei der gewünschten 


eife müssen anschließend Würfeldruckproben durchge- 
hrt werden. 


Bieblinie des Zuschlagstoffes (Kies): 
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Wasserzementverhälfnis 


ıb.6. Erprobung eines wassereinsparenden Betonzusatzes mit Hilfe 
des Trichtersteife-Meßgerätes. 


Geräte zur Bestimmung der Rüttelwilligkeit 


Das TS-Gerät prüft den Frischbeton nach vorhergehen- 
r, nahezu vollkommener Verdichtung und setzt die Zeit 
r eine Umformung unter Rüttelwirkung verhältnisgleich 
’r Steife. 
Für die Güte und vollständige Charakterisierung eines 
ischbetons ist aber auch maßgebend, wie rasch er sich 
‚s dem lose geschütteten Zustand unter Rütteleinwirkung 
llkommen verdichten läßt. Diese Eigenschaft, „Rüttel- 
igkeit“ genannt, erfaßt also alle Einflüsse wie Wasser- 
halt, Kornform, Korngrößenverteilung, Oberflächen- 
schaffenheit des Zuschlags, Zement, Betonzusatzmittel 
d Lufteinschlüsse jeder Art. Sie ist gleichzeitig ein Maß- 
b dafür, welche Arbeit aufgewendet werden muß, um 
ton in seine dichteste Form zu bringen. 
Die insbesondere für die Massen-Betons gedachte Prüf- 
ik wurde von Fritsch [14, 16, 17,18] entwickelt und 
t im Zusammenhang mit der praktischen Anwendung an 
oßbaustellen bisher auch verschiedene Abwandlungen 
rchgemacht. 
Die äußere Form des Gerätes war ursprünglich durch 
s Bestreben bestimmt, die Betonprobe bezüglich ihrer 
nge und Rüttelbeanspruchung möglichst baustellen- 
lichen Verhältnissen zu unterwerfen. Es ist daher bei 
r ersten Ausführung, des „großen Rüttelgerätes“, eine 
enrüttlerflasche vorgesehen worden, die neben einer 
0-Liter-Frischbeton-Probenmenge nach unten gleich- 
itig zwei angeflanschte 20 cm-Würfel mitverdichtete. 
Die zweite Type, das „kleine Rüttelprüfgerät“, steht 
‚gegen auf einem Rütteltisch. Versuche aus neuester Zeit 
ırden auch am Rütteltisch des Vebe-Gerätes durch- 
führt, dessen Frequenz nicht immer mit derjenigen der 
ittler an der Einbaustelle übereinstimmt. 

Da es jedoch unmöglich ist, die Einbauverhältnisse bei 
'r Betonverarbeitung im Laboratorium vollkommen nach- 
‚ahmen, scheint sich die Einsicht durchgesetzt zu haben, 
ß es richtiger sei, das Hauptaugenmerk auf eine Ver- 
chsanordnung zu legen, die in erster Linie einen klaren 
produzierbaren Beanspruchungs- und Verformungsvor- 
ng gewährleistet. Auch bei Prüfverfahren an anderen 
offen wird die Ähnlichkeit der Versuchsanordnung mit 
n tatsächlichen Verhältnissen im Gebrauchszustand wohl 
weit wie möglich angestrebt. Sie wird aber nicht dogma- 
ch um jeden Preis zur Bedingung gemacht, wenn da- 
ırch zusätzliche Fehler infolge von Komplikationen in der 
srsuchsdurchführung in Kauf genommen werden müssen. 
Der Versuchsvorgang bei der Messung der Rüttelwillig- 
it besteht nun darin, daß die Abnahme des Luftporen- 
haltes, die sich aus der Rauminhaltsverringerung einer 
tonmenge während des Rüttelns ergibt, in Abhängigkeit 
n der Rüttelzeit von einem Schreibgerät aufgezeichnet 
rd. Zu diesem Zweck muß der Frischbeton mit einer 
haufel lose in ein zylindrisches oder prismatisches Gefäß 
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mit ca. 4—9 dm? Grundfläche gebracht werden, das auf 
einem Rütteltisch mit linear gerichteter, senkrechter Schwin- 
gung und 50 Hz Schwingungsfrequenz steht. Die Beton- 
oberfläche wird mit einer Platte bedeckt, welche über einen 
Schnurzug einen Schreibstift betätigt. Dieser zeichnet auf 
einer gleichmäßig umlaufenden Schreibtrommel oder auf 
einem Papierbandschreiber das Zusammensinken des Be- 
tons auf. 


Von der ursprünglich vorgesehenen 100-Liter-Beton- 
menge ist man vor allem deshalb abgegangen, um von der 
zu verdichtenden Betonhöhe unabhängiger zu werden und 
um die Luftporen-Koordinaten eindeutig der Kennlinie zu- 
ordnen zu können. Es wird statt dieses Volumens jene 
Betonmenge eingewogen, welche bei vollständiger, poren- 
freier Verdichtung eine gewählte Sollhöhe des Behälters 
anfüllen würde. 


Diese Einwaage kann aus den bekannten Beton-Zu- 
sammensetzungsdaten durch die Beziehung 


Ina 
(Aero : == -V 
OF) 0 ET 0 
Vz Ym Yy 
errechnet werden. Darin bedeutet: 
Go das einzuwiegende Betongewicht 
Vo das theoretische Beton-Volumen bei vollständi- 


ger, luftporenfreier Verdichtung 
Yz» Ym» Yw die Wichten von Zement, Zuschlagstoffen und 
Wasser 
m die Gewichtsteile Zuschlagstoffe auf einen Ge- 
wichtsteil Zement 
die Gewichtsteile Wasser je Gewichtsteil Zement 
(Wasserzementwert). 


Der theoretische Vollraum V, wird am Ende des Ver- 
suches bei steifem Beton nicht ganz erreicht, bei weichem 
dagegen scheinbar überschritten, weil der aufgelegte 
Deckel bei gleichzeitigem Hochsteigen von Zementleim und 
Mörtel in die verdichtete Betonmasse einsinkt. Der kleine 
Fehler, der sich durch verschieden große Einfüllhöhen 
und der damit verbundenen ungleichen Wandreibung noch 
ergibt, kann vernachlässigt werden. Wenn man statt eines 
festgefügten Gefäßes eine 30 cm-Würfelform mit dicht- 
anschließendem Aufsatzkasten verwendet, so erleichtert 
dies die Entleerung des festgerüttelten Betons. Auch kann 
die Würfeldruckfestigkeit direkt an der so mitentstandenen 
Würfelprobe später festgestellt werden, vorausgesetzt, daß 
die überstehende Betonmenge ein ordnungsgemäßes Ab- 
gleichen der oberen Fläche zuließ. 


w/z 


Abb. 7. Versetzbares Rüttelprüfgerät mit Bandschreiber in Arbeits- 
stellung an einem Rütteltisch. 
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Abb. 7 zeigt ein versetzbares Rüttelprüfgerät neuer 
Bauart mit Bandschreiber, das zu jedem Rütteltisch geeig- 
neter Type gestellt werden kann. 

Nach dem ursprünglichen Vorschlag erfolgte die Aus- 
wertung der Rüttellinien durch Messung der Rüttelzeit bis 
zum „Wasserziehen“ und durch Übereinanderzeichnen der 
Rüttellinien. Zur Auswahl der günstigsten Betonzusammen- 
setzung war dabei die erfahrungsgemäß rüttelwilligste 
Mischung zum Vergleich einzuzeichnen, und durch zeich- 
nerische Interpolation konnte dann die erforderliche Ände- 
rung auch ohne neuerlichen Versuch ermittelt werden. Es 
handelt sich also dabei um eine relative Meßmethode, die 
keinen absoluten, stoffeigenen Kennwert ergibt, sondern 
verschiedene Mischungen mit voneinander abweichenden, 
bekannten Zusammensetzungen vergleicht. 

Losinger [12] hatnun neuerdings vorgeschlagen, nicht 
die verhältnismäßig ungenau bestimmbare Zeit bis zum 
„Wasserziehen“, die auch durch die Vorverdichtung beim 
Einfüllen beeinflußt wird, als Maßstab zu nehmen, son- 
dern die Tangente der Rüttellinien-Neigung bei einem 
bestimmten Porengehalt (5%/o, 7,5%/o oder 10/0) als Kenn- 
wert zu benützen. Je rüttelwilliger das Gemenge ist, desto 
steiler wird diese Tangente sein (Abb. 8). 
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Abb. 8. Vorschläge zur Auswertung der von einem Rüttelgerät 
aufgezeichneten Kennlinien nach Fritsch und Losinger. 


Vollraum 


Unter der in erster Näherung richtigen Annahme, daß 
der Betonmenge während des Versuches in der Zeiteinheit 
die gleiche Arbeit zugeführt wird, stellt dieser Tangens 
des Neigungswinkels die von Losinger mit „spezifischer 
Verdichtungsarbeit“ genannte Arbeit je Abnahme des Hohl- 
raumes dar. 

Der Rüttelversuch gibt in besonders anschaulicher Weise 
darüber Aufschluß, wie sich der Porenraum während des 
Rüttelns ändert, und ob die Verdichtung stetig oder, wie 
bei nassem Gemenge, plötzlich durch rasches Zusammen- 
sacken erfolgt. Ferner auch darüber, bis zu welchem Zeit- 
punkt eine weitere nennenswerte Verringerung des Poren- 
volumens überhaupt noch zu erwarten ist. Er bewährt sich 
daher besonders bei Beton-Eignungsprüfungen. Hier wird 
entweder der Sandanteil, das Verhältnis zwischen gebroche- 
nen und runden Zuschlagstoffen oder aber meistens die 
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Zementleimmenge variiert, um die wirtschaftlichste 
schung zu finden. 

Die Methode des Vergleichens mit einer Kennlinie 
kannter guter Rüttelwilligkeit an der Einbaustelle stelli 
der Beurteilungsweise einen wesentlichen Fortschritt geg) 
über den bekannten „nach-Augenschein-Methoden“ dat 


Zusammenfassung 


Für die Eignungsprüfung und Steifemessung | 
Frischbeton stehen z. Z. Geräte zur Verfügung, die wese 
lich mehr und Objektiveres auszusagen imstande sind | 
bisherige Methoden. Rasch zur Verfügung stehende Ergi 
nisse der Überprüfung ermöglichen gleichzeitig auch soi 
tige Abhilfemaßnahmen, wenn sich durch ungewd 
Schwankungen in der Betonzusammensetzung die wich! 
Eigenschaft des Frischbetons, die Verarbeitbarkeit, geänd 
hat. 

Derartige empirische Methoden sind nicht nur in Fäl 
gerechtfertigt, in denen eine direkte und genügend | 
naue Erfassung aller Einflußgrößen durch zwingende | 
liche Gegebenheiten unmöglich ist. Sie stellen auch für | 
Ergebnis einer wissenschaftlichen Betonsynthese eine v 
kommene objektive Überprüfungsmöglichkeit dar. 
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Ausführung schiefwinkliger kontinuierlicher Plattenbrücken 
Von RB-Direktor Dr.-Ing. L. Schmerber, Dr.-Ing. G. Brandes und Dipl.-Ing. H. Schambeck 
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A. Einleitung 

Infolge der neuzeitlichen Linienführung bei Um- oder 
Neubauten unseres Straßennetzes kommen nur mehr sel- 
ten rechtwinkliche Kreuzungen mit Flüssen, Eisenbahnen 
oder anderen Verkehrswegen in Betracht. Die schief- 
winklige Kreuzung wird wegen der gestreckten Form der 
Straßenzüge neuerdings bevorzugt. Sie stellt an den 
Brückenbauer in rechnerischer und konstruktiver Beziehung 
höhere Anforderungen. 


Von verschiedener Seite sind in neuerer Zeit in 
Literatur Berechnungsgrundlagen für schiefe Brücken 
werke veröffentlicht worden. Bei einigen berechn 
schiefwinkligen Platten zeigten sich an bestimmten Ste 
Werte, die dem statischen Empfinden widersprechen. 
wurde deshalb vom Erstunterfertigten angeregt, die ber 
neten Momente mit den Momenten aus Modellversuc 
zu vergleichen. Dadurch wird das statische Gefühl 
Konstrukteurs gestärkt; die Werte der oft komplizier 
manchmal auch unübersichtlichen Berechnung können d 
berichtigt werden. 


e. 
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)ie im Bereich der Bayerischen obersten Baubehörde 
ahre 1956 durchgeführten Berechnungen und Modell- 
ıche von schiefwinkligen kontinuierlichen Straßen- 
en geben zu dieser Veröffentlichung Anlaß; sie soll 
Brückensachbearbeitern der Behörden und der Firmen 
Hilfe für eine rasche Beurteilung der Berechnungen 
Bewehrungen bieten. 

m folgenden sollen nunmehr 2 Beispiele ausführlich 
ndelt werden: 1. eine schiefe zweifeldrige Durchlauf- 
e mit zweiachsiger Vorspannung (Regenbrücke in Kötz- 
und 2. eine schiefe dreifeldrige Platte mit schlaffer 
ehrung (Vilsbrücke Velden). 


B. Regenbrücke in Kötzting 
1. Berechnung 


) Allgemeine Angaben: Die im Zuge der Landstraße 
2140 Miltach—Eschlkam am Ortsausgang von Kötzting 
erischer Wald) gelegene Straßenbrücke über den Regen 
igte weder in der Linienführung der Trasse noch in 
Tragfähigkeit dem Verkehr. Der bauamtliche Entwurf 
die neue Regenbrücke sah eine vorgespannte Platte 
ckenklasse 45) über zwei Felder mit einer Voute über 
Mittelpfeiler vor. Die lichte Weite der Öffnungen 
e oberstrom je 20,50 m, unterstrom je 17,50 m und in 
Brückenachse je 19 m betragen. Die Bauhöhe war be- 
inkt, die Schiefe des Mittelpfeilers war rd. 40°. Wider- 
r und Pfeiler sollten zwischen Stahlspundwänden 
ündet und mit unregelmäßigem Schichtenmauer- 
< aus Granit verkleidet werden. Den Zuschlag 
alt die mindestbietende Firma Beton- und Mo- 
yau A.-G., Niederlassung München, deren An- 
jtsentwurf dem bauseitigen entsprach. Die Ar- 
a standen unter Zeitdruck, da mit der Bau- 
neinrichtung am 13. August 1956 begonnen 
de und die Brücke noch vor Beginn des Winters 
espannt werden mußte, um das Lehrgerüst recht- 
g vor dem ersten Frühjahrshochwasser mit zu er- 
endem Eisgang abbauen zu können. Die end- 
gen Abmessungen der Platte in statischer Hin- 
: — Plattenbreite und Plattenstärke — wurden 
Angebotsentwurf der Firma übernommen. Die- 
lag eine überschlägige Berechnung in Anlehnung an 
ch, Fahrbahnplatten von Straßenbrücken, 2. Auflage, 

de (Abb. 1). 
)) Statische Berechnung für ständige Last, Längsvor- 
mung, Kriechen und Schwinden. Die konstruktive 
ichbildung eines Bauwerkes und seine statische Berech- 
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Lastfall „Ständige Last + Vorspannung“ Unklarheiten zu 
beseitigen. Wenn man die Vorspannbewehrung parallel 
zur Brückenachse anordnet und die Spannkräfte so be- 
stimmt, daß nach Kriechen und Schwinden die Umlenk- 
kräfte der gekrümmten Spannglieder an jeder Stelle ent- 
gegengesetzt gleich den angreifenden ständigen Lasten 
sind, so erreicht man, daß der Überbau für diese Lastfälle 
keine Durchbiegung aufweist. Die Lasten werden voll- 
ständig in Brückenlängsrichtung abgetragen. Die Span- 
nungsspitzen an den stumpfen Ecken werden vermieden, 
ebenso auch die unerwünschte Konzentrierung der Lasten 
an den stumpfen Ecken der Widerlager und Pfeiler. 

Für die Berechnung wurde die 8m breite Brückenplatte 
in 6 Streifen von je 1,33 m Breite aufgeteilt und jeder 
Streifen unter Berücksichtigung der veränderlichen Träg- 
heitsmomente als Träger über drei Stützen gerechnet. Der 
Abstand der Spannbündel von der Tragwerksachse wird 
aus den Momenten und der gewählten Vorspannkraft be- 
stimmt. Damit ist auch die Bedingung erfüllt, daß die 
Umlenkkräfte der Vorspannglieder der angreifenden stän- 
digen Last entsprechen. Die Größe der Vorspannkraft ist 
nach dem Gesichtspunkt zu wählen, daß der Abstand von 
der Tragwerksachse sich so klein ergibt, daß die Spann- 
glieder mit genügender Betondeckung innerhalb der Platte 
liegen und im ungünstigsten Lastfall in Brückenlängsrich- 
tung keine Zugspannungen auftreten („Volle Vorspannung“). 
Alle aus Verkehr herrührenden Biegezugspannungen müs- 


S 
SA 29990 
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Abb. 2. Biegemomente aus ständiger Last 
nach der Vergleichsrechnung am Durchlaufbalken 
(M, = mt je 1,33 m Breite). 


sen also im Zustand „Ständige Last + Vorspannung + 

Kriechen + Schwinden“ überbrückt werden. 
Der statischen Berechnung für diese Lastfälle wurden 
die tatsächlichen Abmessungen des Überbaues zugrunde ge- 
legt. Abb. 2 gibt ein Schaubild 


über die Biegemomente aus 


- 7.00 . ständiger Last. 
| 


c) Statische Berechnung für 
Verkehrslasten. Bei der Berech- 
nung für Verkehrslasten wur- 
den die Momente für eine 
durchlaufende Rechteckplatte 
bestimmt, deren Spannweiten 
und statisch wirksame Stärke 
denen des Längsschnittes durch 
die Brückenachse gleich sind. 


Der Querschnitt der Rechteck- 
platte entsprach dem der wirk- 


lichen, nur wurde die Platten- 


x beeinflussen sich gegenseitig. Es war klar, daß die 
chnung des Überbaues als schiefe Platte nur Nähe- 
‚swerte geben konnte. Durch die Vorspannung hat man 
" die Möglichkeit, auf konstruktivem Wege für den 


stärke im Querschnitt konstant 
angenommen. Die Platte wurde 


zunächst als durchlaufender 
Balken mit veränderlichem 
Trägheitsmoment berechnet, 


und die mitwirkenden Platten- 
breiten wurden aus dem Ver- 
gleich der Momente eines einseitig eingespannten Einfeld- 
balkens konstanter Stärke mit denen einer einseitig ein- 
gespannten Feldplatte ermittelt. Mit der Annahme, daß 
bei der gevouteten Durchlaufplatte die mitwirkenden 


176 


Plattenbreiten die gleichen sind, erhielt man aus den Mo- 
menten des durchlaufenden Balkens die endgültigen Schnitt- 
kräfte der kontinuierlichen Rechteckplatte. 


Bei der Umrechnung von der Rechteckplatte auf die 
schiefe Platte konnte die Änderung der Spannweiten der 
oberstromigen und unterstromigen Längsschnitte gegen- 
über dem Achsschnitt nicht berücksichtigt werden, man er- 
hielt also die Momente für ein idealisiertes Tragwerk mit 
Parallelogramm-Grundriß und der Schiefe des Mittel- 
pfeilers (38,5°). Dieses Tragwerk wurde auch der Modell- 
untersuchung (s. unter B2) zugrunde gelegt, um vergleich- 
bare Werte zu erzielen (Abb. 3). 
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Abb.3. Idealisiertes Tragwerk, Draufsicht und Längsschnitt. 


Die Biegemomente der schiefen Platte wurden aus 
denen der durchlaufenden Rechteckplatte in Anlehnung 
an die Angaben in Rüsch, Fahrbahnplatten von Straßen- 
brücken, 3. Aufl., errechnet. Dort werden Koeffizienten für 
die Errechnung der Größe der Hauptmomente und die 
Winkel, in denen sie zur Brückenachse stehen, angegeben. 
Die Werte gelten jedoch nur für freiaufliegende Einfeld- 
platten mit konstantem Trägheitsmoment. Die Durchlauf- 
wirkung und das veränderliche Trägheitsmoment der 
Platte sind insofern auch bei den Bemessungsmomenten 
der vorliegenden schiefen Platte berücksichtigt, als diese 
aus denen der durchlaufenden gevouteten Rechteckplatte 
berechnet wurden. Die Anwendung der Tabelle von 
Rüsch in diesem Falle setzt aber voraus, daß sich die Mo- 
mente einer durchlaufenden Rechteckplatte zur durch- 
laufenden schiefwinkligen ebenso verhalten wie die einer 
frei aufliegenden rechtwinkligen Platte zur entsprechenden 
schiefwinkligen, was hier ohne weitere Untersuchung an- 
genommen wurde. Die Genauigkeit der Rechnungsergeb- 
nisse wurde weiterhin dadurch beeinträchtigt, daß das vor- 
liegende Seitenverhältnis der Platte b/; = rd. 0,39 in den 
bekannten Tabellen nicht enthalten ist (vorhandene Werte 
b/ı = 3,0—1,0— 0,5) und daher extrapoliert werden 
mußte. 
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noch das Moment der stumpfen Ecke einer schiefwinkeli 
Einfeldplatte hinzugefügt, dessen Richtung in Rüs 
3. Auflage, ersichtlich ist. Die vorstehend wiedergegebe 
Annahmen für die Stützmomente liegen mit großer W. 
scheinlichkeit auf der sicheren Seite. Am Pfeiler sto 
eine spitze und eine stumpfe Plattenecke zusammen, 
den Zusatzmomenten an der stumpfen Ecke ergibt 

dann ein Momentensprung. In Abb.4 sind die auf « 
beschriebenen Wege errechneten Momente aufgetragäi 


a Grundriß des idealisierten lrogwerkes 


b Aichtungen der Houptmomente M, und M, 
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Abb. 5. 


Gerechneter Momentenverlauf längs der Linie cy — 8, ® 
der gesamten Verkehrsmomente. 


Der Verlauf der Momente längs der Diagonalenf 
Platte (stumpfe Ecke) wurde näher nach Nielsen unters 
wobei die Plattenspannweite nur bis zum geschä 
Momentennullpunkt neben dem Pfeiler gerechnet w 
(Abb. 5). Man ersieht hieraus deu! 
wie eng begrenzt der Bereich der 


Momentenwerte an der stumpfen E& 
(Moment M, in Abb.5c). Die Rich 
gen der Hauptmomente längs der Di 
nalen sind im Grundriß (Abb. 5b) | 


getragen. 


Die verschieden große Spann 
der Brücke in den Randstreifen obers 
und unterstrom, verursacht durch! 


= — rn 


Schrägstellung der Widerlager, | 


ES 


Für die Stützmomente sind keine Umrechnungsfaktoren 
gegeben, deshalb wurden in der Berechnung die Momente 
der Rechteckplatte in voller Größe übernommen; ihre Rich- 
tung parallel zur Brückenachse wurde beibehalten. Der 
Einfluß der Plattenschiefe konnte nur in der stumpfen 
Plattenecke über dem Pfeiler berücksichtigt werden. Hier 
wurde zu dem Moment der durchlaufenden Rechteckplatte 


20,399 
Abb. 4. Gerechnete Werte der Biegemomente M, (mt/m) aus der gesamten Verkehrslast. 


durch eine entsprechende Änderun 
Bemessungsmomente berücksichtigt. | 


Oi 
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2. Die Modellversuche 


a) Allgemeine Angaben. In der vorstehend beschn 
nen statischen Berechnung wurden alle den Verfasserı 
kannten Quellen der Literatur benützt, um zu mögt 
zutreffenden Ergebnissen für die Größen und Richt 
der Momente zu kommen. Da jedoch für schiefe DI 
laufplatten keine Angaben über die auftretenden Sc 
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Be. 
fte vorliegen und Umschätzungen nur von den schiefen 
feldplatten vorgenommen werden konnten, blieb das 
;ebnis der Berechnung für jeden der Beteiligten zu- 
hst unbefriedigend. Die berechneten Momentenspitzen 
Jen stumpfen Ecken über den Pfeilern und Widerlagern 
ren so groß, daß die Richtigkeit dieser Zahlenwerte 
weifelt werden mußte, und außerdem war auch bei 
n übrigen Momenten ein Abschätzen der bei der Um- 
hnung von der Einfeldplatte entstehenden Fehler nicht 
glich. 
Aus diesem Grunde wurde Dipl.-Ing. Schambeck 
tuftragt, mit dem von diesem in der Firma Dyckerhoff 
idmann KG entwickelten spiegeloptischen Meßverfah- 
.Modellversuche durchzuführen. 


Das Meßverfahren der Firma Dyckerhoff & Widmann 
rde 1953/54 in Zusammenarbeit mit Prof. Finster- 
Ider, Lehrstuhl für Photogrammetrie an der Tech- 
‘hen Hochschule München, unabhängig von anderen 
twicklungsarbeiten ausgearbeitet, unterscheidet sich je- 
h grundsätzlich nur unwesentlich von dem spiegel- 
ischen Meßverfahren, das Prof. Koepcke und Prof. 
rckhardt an der Technischen Universität Berlin ent- 
kelt haben !. 


Diese Beschreibung ent- 
hält auch eine Zusammen- 
stellung der übrigen, bis 
jetzt entwickelten Meßver- 
fahren. Aus diesem Grunde 
soll im folgenden nur auf 
einige Abweichungen der im 
vorliegenden Fall verwende- 
ten Versuchsanordnung ein- 
gegangen werden. 
| Beim spiegeloptischen 
| Meßverfahren wird bekannt- 

lich von einem Punkt P aus 
die Spiegelung eines Rasters 


——w oroplaffe 


Rasterplatte 


R auf der spiegelnden Ober- 
fläche eines Plattenmodells 
M beobachtet (Abb. 6). Aus 
den Verzerrungen dieses 
Rasters unter der gewünsch- 
ten Belastung des Modells 
| | können die Krümmungen in 
jedem Punkt der Platte be- 
| stimmt und daraus nach den 
| Differentialgleichungen der 
|  Plattentheorie die Momente 
| Kodelple ermittelt werden. 

| Koepcke verwendet für 
sein Plattenmodell Sekurit- 
glas. Der Drittunterfertigte 
hat u. a. Versuche mit Plexi- 
glas durchgeführt, die posi- 
tiv verlaufen sind. Es konnte 
gestellt werden, daß die Oberfläche der unbelasteten 
xiglasplatten den bei den Versuchen gestellten optischen 
forderungen genügend entspricht und daß der Elastizi- 
smodul nur sehr geringfügig variiert. Es wurde lediglich 
}bachtet, daß unmittelbar nach dem Aufbringen der 
sten während eines kurzen Zeitraumes zusätzlich zu den 
ort auftretenden Durchbiegungen kleinere Verformungen 
zukommen. Diese Durchbiegungen können trotz ihrer 
lichen Verzögerung als elastische Verformungen betrach- 
werden, da sie nach Wegnahme der Belastung — eben- 
s mit Verzögerung — wieder zurückgehen. Um den 
ıler dieser zeitlichen Veränderlichkeit weitgehend aus- 
chalten, wurden die Messungen unter Belastung stets 
gleichen Zeit — etwa 5 Minuten nach dem Aufbringen 
"Lasten — durchgeführt. Ein Einfluß der unter norma- 


" Koepcke: Beton und Stahlbau 50 (1955) S. 210. 


2. Abb. 6. 
hema der Versuchsanordnung. 
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len Bedingungen auftretenden Temperaturen auf den E- 
Modul des Plexiglases konnte nicht festgestellt werden. 


Die Verwendung von Plexiglas bietet neben der sehr 
leichten Bearbeitbarkeit folgende Vorteile: 


Wegen des kleinen E-Moduls ist es möglich, mit ver- 
hältnismäßig starken Platten zu arbeiten. Es kann bei die- 
sen Modellen die Plattenstärke maßstäblich den Abmessun- 
gen des fertigen Bauwerkes entsprechen. Das Momenten- 
bild ist zwar von der (konstanten) Plattenstärke im all- 
gemeinen unabhängig, jedoch beeinflußt die Dicke der 
Platte die Größe der Momentenspitzen unter Einzellasten, 
Einzelstützen und in den stumpfen Ecken schiefer Platten. 
Es ist daher ein Vorteil, wenn diese maßstäbliche Überein- 
stimmung gegeben ist. Außerdem ist bei stärkeren Platten 
auf jeden Fall die Forderung der Plattentheorie, daß der 
Biegepfeil im Verhältnis zur Plattenstärke klein sein muß, 
erfüllt. Ferner wirkt sich ein Fehler in der Dicke um so 
weniger aus, je größer die Plattenstärke ist. 


Es soll im folgenden kurz auf einige Fehlerquellen des 
Verfahrens eingegangen werden: 


Das Ergebnis kann durch Unebenheiten der unbelaste- 
ten Platten verfälscht werden. Außerdem kann sich die 
gewünschte Tragwirkung einer Platte nur dann einstellen, 
wenn die Auflagerbedingungen durch eine äußerst sorg- 
fältig aufgebaute Versuchseinrichtung gewährleistet werden. 
Dabei wirken sich kleine Ungenauigkeiten in der Lager- 
ausbildung um so stärker aus, je statisch unbestimmter die 
Auflagerung ist. Es ist darauf zu achten, daß in den unter 
Belastung durchgebogenen Platten keine Seilzugkräfte in- 
folge seitlich unverschiebbarer Schneiden entstehen und 
daß ein Abheben von den Lagern unmöglich gemacht 
wird. Weitere Fehlerquellen stellen die Bestimmung der 
Materialkonstanten — des E-Moduls und der Querkonirak- 
tion — sowie die Meßfehler bei der Auswertung und die 
Zeichenungenauigkeit bei der Darstellung der Schnitt- 
kräfte dar. 

Bei jeder Krümmungsmessung werden Mittelwerte 
über eine gewisse Länge bestimmt. Die Genauigkeit der 
Meßergebnisse — insbesondere bei der Ermittlung von 
steilen Momentenspitzen — leidet um so mehr, je größer 
dieser Bereich ist. Beim spiegeloptischen Verfahren liegen 
die Verhältnisse sehr günstig. Als Beispiel sei eine Platten- 
brücke mit 8m Breite und 80 cm Plattenstärke angeführt, 
die durch ein Modell im Maßstab 1:50 nachgebildet wird. 
An diesem Modell kann die Krümmung als Mittelwert 
über einen Bereich von etwa 1 cm Länge — das entspricht 
am Bauwerk einer Breite von 50cm = 60 °/o der Platten- 
stärke — bestimmt werden. Bei Krümmungsmessungen 
mit Hilfe von Dioptrien-Messern sind die Verhältnisse 
dagegen sehr viel ungünstiger. Dort kann bei Verwendung 
der üblichen Meßuhren mit 4cm Basislänge an dem o.g. 
Modell die mittlere Krümmung nur über einen Bereich 
festgestellt werden, der am Bauwerk einer Breite von 
20m = 25% der Brückenbreite = 2,5facher Platten- 
stärke entspricht. 

Im folgenden soll noch kurz ein Überblick über die 
Anwendungsmöglichkeiten des Verfahrens gegeben werden. 


Mit dem spiegeloptischen Meßverfahren lassen sich in 
jedem Punkt und in jeder Richtung die Krümmungen und 
daraus die Spannungsdifferenzen 0, + 0, zwischen der 
Ober- und Unterseite einer Platte bestimmen. Aus der 
Tatsache, daß die Nullinie bei reiner Biegung in der Quer- 
schnittsmitte der Platte liegt, ergibt sich bei diesem Span- 
nungszustand 9, und 9,- Sobald sich jedoch der reinen 
Plattentragwirkung eine Scheibenwirkung überlagert, kann 
aus den durch Modellversuche gemessenen Krümmungen 
nurmehr die Spannungsdifferenz 0, + ©, jedoch nicht 
mehr o, bzw. ©, allein bestimmt werden. Daher führt das 
Verfahren nur bei reinen Platten — und nicht bei Platten- 
balken o.ä. Flächentragwerken — zu einer eindeutigen 
Lösung. 
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a, Brückenlängsschnift 
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p= 449 tm! 


a Prückenlängsschnitt 
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Schnittkräfte infolge Verkehrsgleichlast in den Feldern A—B—C (Platte ohne Voute). 


rliche Plattenbrücken DER BAUINGENIE 


Schnittkräfte infolge Verkehrsgleichlast in den Feldern A—B—C (Platte mit Voute). 


Abb. 7. 


Abb. 8. 
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Das Verfahren ble} 
jedoch nicht auf isotrof 
Platten konstanter Stä 
beschränkt, sondern ka} 
— soweit Modelle al 
führbar sind — auch 
gevouteten Platten 
gewendet werden. 
hat sich dabei ledigll 
Rechenschaft darüber 
geben, ob eine gevoute 
Platte mit einer ebentı 
Ober- oder Unterse 
und dementspreches 
einer gekrümmten Mitt 


fläche noch eine i 
Platte darstellt oder | 
sich ihr nicht bereits en 
Scheibenwirkung übt 
lagert. 


b) Durchführung u 
Auswertung der Mod! 
versuche. Die Versug 
sollten die Spannunfi 
verhältnisse der Reg: 
brücke Kötzting info! 
der ungünstigsten 
kehrslastfälle klären 
außerdem einen Beit! 
zur Aufstellung allgen 
gültiger Unterlagen 
die Bemessung schie 
Durchlaufplatten liefe: 
Um beiden Forderung 
gerecht zu werden, wu 
nicht nur eine gevou 
Platte, sondern auch e 
Vergleichsplatte mit k 
stanter Stärke untersu 
Der Grundriß der bei: 
Platten unterscheidet 
von Abb. 3 lediglich ı 
durch, daß die dort - 
getragenen Stützwei 
von 20,75 + 20,99 m : 
2 x 20,80 m vereinfa 
wurden. | 


Es wurden bei « 
gevouteten und der ni 
gevouteten Platte : 
vollständigen Hau 
momentenlinien M, vw 
Ms in bestimmten Län 
und Querschnitten sox 
der Verlauf der Hau 
momentenrichtungen 
je zwei Gleichlastf: 
und für je neun Le 
stellungen des SI 
untersucht. Mit den 
einen Punkt P angege! 
nen Werten M;, Ma u 
y ist es möglich, die \ 
mente dieses Punkte: 
in jeder beliebigen Ri 
tung zu ermitteln. 


In Abb. 7 und 8 s 
die Meßergebnisse 
beiden Gleichlastfälle 
die gevoutete Platte, 
Abb.9 und 10 für 
Platte konstanter Stä 
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gegeben. Abb. 11a—c 
igen den Verlauf der 
Jauptmomentenlinien 
i der gevouteten Platte 
r drei Laststellungen 
s SLW. Die Längs- 
»mente M, infolge ver- 
riedener Laststellungen 
s SLW sind für die ge- 
utete Platte in Abb. 12 
d für die nicht ge- 
utete Platte in Abb. 13 
sammengestellt. In 
>b.7 bis 10 und 12 
s 13 sind die Ergeb- 
se der Berechnung 
ch Abschnitt Blc als 
ammerwerte eingetra- 
. In Abb. 14 werden 
» gemessenen Momente 
r gevouteten und der 
t gevouteten schiefen 
rchlaufplatte mit den 
echneten Werten der 
sprechenden Rechteck- 
tten verglichen. 

inen ersten Aufschluß 
er die Tragwirkung 
er schiefen Platte ge- 
n die Richtungen 
r Hauptmomente 
b. 7c, 8c, 9c und 10c 
ie 1la bis c). Die 
auptmomentenlinien 
d bekanntlich Verbin- 
ıgslinien zwischen den 
tungen der Haupt- 
mente M, und Ms in 
n einzelnen Punkten 
er Platte. Über die 
öße und das Vor- 
chen der Momente ge- 
sie keinen Aufschluß. 
e Kurven verlaufen so- 
hl in Plattenmitte als 
am Plattenrand 
äg zur Brückenlängs- 
ıse. Das äußere Bild 
rt. Kurven wird zu 
em wesentlichen Teil 
urch bestimmt, daß 
er einer gegebenen 
lastung in bestimmten 
kten einer Platte die 
‚uptmomente M}| und 
„ — und damit auch 
Momente in jeder an- 
ren Richtung — gleich 
»B sind. Das bedeutet, 
ß in diesen Punkten in 
iner Richtung ein Tor- 
nsmoment auftritt und 
glich durch diese Punk- 
keine Hauptmomen- 
ılinien verlaufen. Es 
ndelt sich hier um 
guläre Punkte dieser 
ırvenscharen. 

‚Der in der nach- 
henden Tabelle durch- 
"ührte Vergleich zwi- 
»n den am Modell 
messenen Winkeln y 
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a, Brückenlängsschnit 
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(Platte mit Voute). 


Schnittkräfte infolge Verkehrsgleichlast im Feld B—C 


Abb. 10. 


(Platte ohne Voute). 


Abb. 10. Schnittkräfte infolge Verkehrsgleichlast im Feld B—-C 
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a Lbaststellung 5 


Mae 


Abb. 11. Hauptmomentenlinien infolge der Laststellungen 1, 3 u. 5 


2 SEE SERRRER, 


des SLW (Platte mit Voute), 


(= Winkel zwischen M, und Brük- 
kenlängsachse) für Gleichlasten 
mit den von der Einfeldplatte her 
geschätzten Rechnungswerten zeigt, 
daß dieser Winkel bei der vorliegen- 
den Durchlaufplatte kleiner ist als 
bei entsprechenden Einfeldplatten 
(Tabelle 1). Das Hauptmoment Mj 
im Feld nähert sich also bei einer 
kontinuierlichen Platte nicht so stark 
der Normalen auf die Auflagerachse 
wie bei einer Einfeldplatte. Dies läßt 
bereits vermuten, daß die Abminde- 
rung der Längsmomente der Recht- 
eckplatte auf die Hauptmomente der 
schiefen Platte bei Durchlaufplatten 
nicht so groß ist wie bei Einfeld- 
platten. Es zeigt sich ferner, daß der 
Winkel y im Feld um so kleiner wird, 
je größer das Einspannmoment an 
den Stützen ist. Zum Beispiel ist die- 
ser Winkel bei der gevouteten Platte 
im wesentlichen kleiner als bei der 
Platte konstanter Stärke (Abb. 7c und 
9c bzw. Sc und 10c) und ist bei Voll- 
last kleiner als bei einfeldriger Gleich- 
last (Abb. 7c und 8c bzw. 9c und 
10c). Diese Abhängigkeit ist verständ- 
lich, da die Vergrößerung der Ein- 
spannung am Pfeiler ein Anwachsen 
der Längssteifigkeit gegenüber der 
Quersteifigkeit bedeutet. Hierdurch 
nähert sich die Richtung der Haupt- 
momente der Brückenlängsachse. Im 
Bereich der stumpfen Ecke am Wider- 
lager stimmen die gemessenen Win- 
kel gut mit den Werten der Einfeld- 
platte überein. Am Pfeiler ist y in 
Plattenmitte etwa mit dem Winkel 
in der Plattenmitte des Feldes ver- 
gleichbar. Die Hauptstützmomente 
an den Rändern verlaufen bei ein- 
feldriger Belastung etwa ebenso wie 
an den stumpfen Ecken der Wider- 
lager. Bei Vollast sind sie nahezu 
parallel zum Plattenrand (Abb.7c 
und 9e). 


Punkt 


——— = Richtung von Mi; — — — — = Richtung von Ms. 


Abb. 


Bash Platte mit Voute 
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Die Kurvenscharen für die Einzellasten variiere 


gestellt, daß auch 


8c 


den Widerlagern und an den Stützen nahezu parallel zu 
Plattenrand verlaufen und daß die Momentengrößtwert 
über der Stütze in Plattenmitte beinahe senkrecht zı 
Pfeilerachse stehen. | 

Die Größen der in den Versuchen gemessenen un 
der nach einer Einfeldplatte umgerechneten Momente sin! 
in Abb. 7 bis 13 eingetragen. Neben den Hauptmomente 


naturgemäß je nach Laststellung sehr stark. Es wurde fes 


bei diesen Lasten im Feld y bei de 


Durchlaufplatte kleiner ist als bei der Einfeldplatte, da 
die Momentenspitzen im Bereich der stumpfen Ecken ai 


| 


| 
Abb. 14. Die Hauptmomente der Rechteckplatte und der schiefe 
Platte. Es werden die errechneten Momente der Rechteckplatte (Mg 


mit den gemessenen Momenten der schiefen Platte (Mg) vergliche: 
Tabelle 1 
Tec | | Ic 10c 


‚  Gleichlast A-B-C 


Platte mit Voute 
Gleichlast A-B-C 


Platte mit Voute 
Gleichlast A-B-C 


Platte mit Voute 
Gleichlast A-B-C 


| 
(nach | Rechnung | Versuch , Rechnung | Versuch | Rechnung , Versuch , Rechnung | Versu 
Abb. 14) | | | 
ara ee 33° 11° 33° 25° 
Ber raare Bo 45° 30° 45° 35° | 
6 Sr se 330 E32 93° 30° 33 30° 
1. Feldmomente in den Punkten 4, 5 und 6 
2 Gleichlast A-B-C Gleichlast B-C | SLW 
rn =, | zL Zus 
{ei in 
| es MR Ms MR Ms MR Ms 
a BEN +18 | + 111 | + 208 + 125 | + 330 | Fo 
_ ee +18 | + 95 | + 208 | + 104 | + 248 | + 198 
S 16 + 148 | + 102 | + 26,8 | + 119 | + 330 | 1 
S = = 1 ——is — r 
ER ER? aan Ve} 0 — 15 0 _ 
> A 14. Te ee 
| ER 0-8 0 rt 0 _ 
a ee 
ee ae | 8,0.1.+.185 | + 99 1.1.1982 080 
Se 6 | #118) #9 Fo 
SEN Dr m > z eo 
ee Das 0 22 re 
eh en ee 
| I a rate 0 es 0 = 


Platte mit Voute ‚Platte ohne Voute 


2. Stützmomente am Widerlager (Pkt. 


7) und am Pfeiler (Pkt. 1, 2 und 3) 


u Gleichlast A-B-C Gleichlast B-C SLW 
Br z iM =. 3 Gag 
= 
En MR Ms al AMSENEEMS MR Ms 
1 a) + 0,4 0 1 
2 — 9 —.1.0,80) 294 
3 0 L.f is 0 % 
B 0 Sl en 0 +0 
1 ee daR 19,3 | 58 
2 se — 65 6 aa 
3 — 5 | — 77 193 
ur ee EIN eO — am 
1 0.) 0 + 09 0 +09 
2 — 581-8 — 17 |10— 897, Se 
8 | 0% 0 + 16 0 + 09 
EN OB +. 10 0 
1 5500 50 — 487 | = 954 = 
2 — 50 7,2940 Fr =1082 19007 Sa 
B — 350| — 5002| — 17, — 104 | — 254 | — 690 
7 0 — 0 — ul | 0 — 29,9 
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‘ der Herstellung von vorge- 
innten Trägern, Dachplatten, 
jenbindern, Masten und Schwel- 
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wendung unserer bewährten 
Yi-Spannbeton-Stahldrähte 
3 -litzen Marke „ZEUS’ 
watentiert-gezogener und ver- 
sterAusführung. Laufende Güte- 
arsuchungen garantieren die 
chbleibende Qualität unserer 


'spannstöhle. 
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ıch die Momente M, in 
Brückenlängsrichtung 
ırgestellt. Es wird dar- 


ıf hingewiesen, daß ein 
ergleich der Momente 


4 


'„ ohne gleichzeitige Be- 
achtung des Winkels y 
enig instruktiv ist. Ein 
3sseres Bild liefert der 
ergleich der Haupt- 


” 


Laststellung 3 


® 
= 
2 
© Bet 
S =) 
® 
Se, E 
omente. Ser; & 
I : x h a & 
ı Es zeigt sich — wie eh 
N i , St > 
yrne bereits bei der Be- / EN = 
teilung der Winkel an- ; DEN ir 
5 S YA \ n 
geben —, daß im Feld - Da „Do 
e Hauptmomente M} r SS 3 
. > .,J 
»r Durchlaufplatte bei 3 . S: £ 
achsender Brücken- Saar Sr 
FE 5 - S 
ihiefe nicht so stark ab- S Ir | S & 
»hmen wie die einer S 3 En $ 5 u 
infeldplatte. Das ge- S m S3 3 
essene Einspannmo- R N _ 3 
‘ent im Bereich der x San S 7 
umpfen Ecke an den ne S S 
7: : . 3 REISEN = va 
iderlagern ist erheblich S SR S S = 
einer, als es sich nach S SEX S 2 
S SR 8 S 
»r Umrechnung von 3 Ss S 
»n bekannten Werten S 8.S 8 
? \ = Se Z 
:r Einfeldplatte ergibt. = S en 


»wohl die Durchlauf- 
irkung der Platte als 
ıch die Vouten bedin- S 
"n eine Vergrößerung 
»s Zusatzmomentes an 


>r stumpfen Ecke am 
eiler und eine Ver- 


aıgerung des entspre- 
enden Momentes am 
Yiderlager. 


Allgemein ist anzu- 
Ihmen, daß die hohen 
Nerte nach Nielsen für 
Is Einspannungsmo- 
jent am Widerlager bis 
. einem gewissen Grad 
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Laststellung 3 


Jırch die unvermeidba- 
Jan Ungenauigkeiten der 
ifferenzenmethode be- 


‘ken über den Pfeilern 


erwartungsge- SQ 
Einzellasten I, 
bei 
hohe 
auf. 
Werte klingen 
ab. Es erscheint 
diese Mo- 
/antenspitzen bei der 


| 


'messung in ihrer vol- 


l 


hnitt 
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a) Brückenli 


ı Größe zu berück- 
Ihtigen; sie werden 
ch am Bauwerk auf- 
I»ten und aufzunehmen sein, wenn nicht plastische Ver- 


mungen in Kauf genommen werden sollen. 

‘ Die negativen Hauptmomente in dem unbelasteten 
ıchbarfeld sind kleiner als bei einer Rechteckplatte, da 
\» Einspannmomente des belasteten Feldes zum Teil 
ırch die Umlagerung der Auflagerkräfte am Pfeiler auf- 
‚nommen werden. 


„ D)Laststellungen 7 bis 
: 2/3 


NZ 


e)M,; im Schniff I infolge der Laststellung 5u. 6 


/ge 


der Lasfstellung 1u.2 


Abb. 13. Schnittkräfte M, infolge SLW (Platte ohne Voute). 


Lastsieliung 7 


M, im Schni# I infol 


c) 


Schnitt I 


Bei Gleichlast in beiden Feldern stimmt die 
Größe der maßgebenden Feldmomente M, (Abb. 7c) zwi- 
schen Rechnung und Modellversuch etwa überein; durch 
die Änderung des Winkels (Abb. 7c) ergeben sich aber in 
den M,-Werten (Abb. 7d) erhebliche Unterschiede. Die von 
der Rechteckplatte übernommenen M,-Werte der Stütz- 
momente sind erwartungsgemäß zu hoch. Die Zusatz- 
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momente an den stumpfen Ecken wurden aus dem Feld- 
moment der durchlaufenden Rechteckplatte errechnet. Da- 
bei mußten die bekannten Faktoren verwendet werden, 
die bisher für Einfeldplatten zur Verfügung stehen. Diese 
Faktoren sind für Durchlaufplatten zu groß, da die Zusatz- 
momente nicht von den Feldmomenten, sondern von den 
Durchbiegungen abhängen und die Durchbiegungen bei 
einer durchlaufenden Platte im Verhältnis zur Einfeld- 
platte stärker abnehmen als die Feldmomente. 


Bei einfeldriger Gleichlast sind die Feldmomente 
M;, der Rechnung zu groß; die Erklärung gibt ein Ver- 
gleich der Abb.8 (einfeldrige Gleichlast) mit Abb.7 
(Gleichlast in beiden Feldern). Die gemessenen Haupt- 
momente im Feld sind in Abb. 8 nur wenig größer als in 
Abb. 7, die Feldmomente wachsen also bei Entlastung des 
Nachbarfeldes weniger an als bei einer Rechteckplatte. 
Andererseits nehmen die Stützmomente — mit Ausnahme 
des Zusatzmomentes an der stumpfen Ecke am Pfeiler — 
ebenso wie bei der Rechnung auf die Hälfte ab. Der 
scheinbare Widerspruch löst sich, wenn man die y-Werte 
der Abb. 7c und 8c miteinander vergleicht. Die einfeldrig 
belastete Platte trägt danach ihre Lasten mehr in Richtung 
der kurzen Spannweite ab als die in beiden Feldern be- 
lastete; daher wachsen die Momente weniger stark an. 
Entsprechend ist das Zusatzmoment an der stumpfen Ecke 
am Pfeiler bei der einfeldrig belasteten Platte höher. Ohne 
Rücksicht auf y, also roh gerechnet, 

ist nach Abb. 8b 43,7 — 12,8 = 30,9 
und nach Abb. 7b 50,2 24,0 = 3 nn 


Das Zusatzmoment am Widerlager wächst zwar nur 
wenig an, dreht aber ebenfalls etwas von der Brücken- 
längsachse weg. Die verhältnismäßig gute Übereinstim- 
mung der M,-Werte im Feld für einfeldrige Gleichlast 
ergibt sich bei vorstehendem Beispiel zufällig. Eine wün- 
schenswerte Berichtigung der Rechnung folgt aus den 
Meßergebnissen für die Feldmomente an den Platten- 
rändern, da sich zeigt, daß die Feldmomente des Randes 
größer sind, der am Widerlager in eine spitze Ecke ver- 
läuft. Dieser Raum verhält sich im Feld ähnlich wie ein 
einseitig eingespannter Plattenstreifen, während der andere 
beidseitig eingespannt wird. 

Der Vergleich der gevouteten Platte mit der Platte 
konstanter Stärke unter Gleichlasten (Abb. 7 und 9 bzw. 
8 und 10) ergibt außer der bereits besprochenen Änderung 
der y-Werte die erwartete Zunahme der Feldmomente 
und Abnahme der Stützmomente, ferner eine Zunahme 
des Zusatzmomentes der stumpfen Ecke am Widerlager 
und eine entscheidende Abnahme des entsprechenden 
Momentes am Pfeiler. Der letztere Einfluß der Voute ist 
bedeutend. 


Bei Belastung mit dem SLW (Einzellasten) ergibt 
der Vergleich der berechneten Momentenwerte mit denen 
aus den Modellversuchen, daß die maßgebenden Werte 
der Hauptmomente in der Größenordnung wohl überein- 
stimmen (ausgenommen die stumpfe Ecke am Widerlager, 
Punkt 7 der nachstehenden Tabelle), daß aber die dazu 
lotrecht stehenden zweiten Hauptmomente voneinander 
abweichen. 


Tabelle 2 
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Im einzelnen zeigt sich wieder wie bei den Gleichlaste: 
der Unterschied in den gemessenen Feldmomenten an deı 
beiden Plattenrändern, ferner die große Differenz in deı 
Momenten an den stumpfen Ecken am Widerlager und ar 
Pfeiler, hervorgerufen durch Durchlaufwirkung und Voute 
Im Feld in Plattenmitte ergeben sich beide Momente nac 
der Messung positiv. Die Änderungen bei der Platte mi 
Voute gegenüber der ohne Voute entsprechen den be 
kannten Gesetzen. Im ganzen sieht man bei dem Beispie 
Regenbrücke Kötzting, daß die auf Grund der Angabe 
für Einfeldplatten umgeschätzten Werte der Rechnun 
nicht zutreffen. Bis auf weiteres sollte man daher bei de 
Bemessung entsprechend vorsichtig sein oder die Rech 
nungsergebnisse durch Messung an Modellen ergänzer 
sofern man nicht auf bereits durchgeführte Modellversuch 
zurückgreifen kann. 


3. Bemessung und konstruktive Angaben 


Für die Bemessung der Platte wurden die Feld 
momente nach Größe und Richtung den Modellversuche 
entnommen. Die aus den verschiedenen Lastfällen addieı 
ten Werte der Feldmomente stimmen dabei der Größ 
nach in Plattenmitte mit den Rechnungsergebnissen übeı 
ein, an den Plattenrändern jedoch ergaben die Modellver 
suche insgesamt bei den M,„-Momenten bis zu 40% 
höhere Werte. Bei den Stützmomenten zeigten die Modell 
versuche wesentlich kleinere Bemessungsmomente als di 
Rechnung. Ohne Durchführung der Versuche wären di 
Plattenränder im Feld zu schwach und die stumpfen Ecke: 
zu stark bewehrt worden. 


Die Frage einachsiger oder zweiachsiger Vorspannun, 
wurde zugunsten der letzteren entschieden, da die Haupt 
momente stark von der Richtung der Brückenachse um 
damit der Längsvorspannung abweichen. Hierdurch wüı 
den lotrecht zur Richtung der Vorspannung so hohe Biege 
zugspannungen auftreten, daß bei schlaffer Bewehrun 
mit einem Aufreißen der Zugzone gerechnet werd 
müßte. Damit würden die Steifigkeitsverhältnisse d« 
Platte (Längsrichtung zu Querrichtung) und somit auch di 
Grundlagen für Rechnung und Modellversuch geände 
werden. Aus konstruktiven Gründen mußte eine Vorspas 
nungsrichtung parallel zur Brückenachse gewählt werder 
die andere wurde lotrecht hierzu in Querrichtung ang: 
ordnet. Die Quervorspannung mußte symmetrisch zu 
Schwerachse der Platte liegen, da sonst Umlagerungen de 
Lasten in der Querrichtung aufgetreten wären. Die Que: 
vorspannung wurde so groß gewählt, daß mit Ausnahm 
der stumpfen Ecken auch in Querrichtung die Biegezug 
spannungen überbrückt werden. Um nicht nur in de 
beiden Vorspannungsrichtungen x und y, sondern auch i 
jeder anderen Richtung Biegezugspannungen auszuschalter 
müßte 0,:0, = T,, sein, worin o und r die aus den Mc 
menten und Normalkräften herrührenden Spannungen i 
den beiden Richtungen der Vorspannbewehrung sine 
Obwohl in vorliegendem Falle aus ständiger Last + Vo 
spannung zentrische Druckspannungen in der Platte her 
schen und Momente nur aus den Verkehrslasten entsteheı 
war es auch hier aus wirtschaftlichen Gründen nicht mög 
lich, die Biegezugspannungen in alle 
anderen Richtungen zu überbrücken 
Die größten Zugspannungen an de 
Ober- und Unterkante der Platte li 
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yrspannbewehrung eingelegt (Abb. 15). Im Bereich der 
ımpfen Ecken wurde die schlaffe Bewehrung ent- 
rechend verstärkt. In keinem Falle werden die nach 
IN 4227 zulässigen Zugspannungen für beschränkte Vor- 
annung erreicht. 

Der Bruchsicherheitsnachweis wurde an ausgezeichne- 
n Querschnitten in x- und y-Richtung geführt. Eine zu- 


Abb. 15. Schlaffe Bewehrung an Unterkante Platte. 
tzliche schlafe Bewehrung aus Gründen der Bruchsicher- 
it war nicht erforderlich. 


‘ Die Anordnung der Quervorspannung und ihre Ver- 
sung machten Schwierigkeiten, weil bei der großen 
ückenschiefe fast jedes der in Plattenmitte liegenden 
jıerspannglieder auf eine oder mehrere Aufbiegungen 
n Längsspanngliedern traf (Abb. 16). Es wurden zuerst 
> letzteren verlegt und dann die Querspannglieder durch- 
‘zogen. Die Ausrichtung der Spannglieder und das ge- 
ue Einstellen ihrer Höhen über der Schalung wurde zum 
aluß vorgenommen. Um Zwängsspannungen zu vermei- 
n, wurden auf Anregung des erstgenannten Verfassers 
| beiden Widerlagern je zehn allseitig bewegliche Pendel 
‘ Lager eingebaut. Das feste Lager auf dem Pfeiler 
ırde als Linienlager in Beton ausgebildet. Die bauseitig 
irgesehenen Kammermauern und Fahrbahnübergänge an 
n Widerlagern wurden durch Auskragungen der Fahr- 
hnplatte über den Widerlagern ersetzt, da sich hierdurch 
1e bessere Ausbildung der Bewegungsfugen, besonders 
rischen Überbau und linkem oberstromigem Widerlager- 
gel erreichen ließ. Der Überbau wurde in Beton B 300, 
® Vorspannung nach dem Spannverfahren „Monierbau“ 


') 
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ausgeführt. Sämtliche Spannglieder bestehen aus je 28 
Drähten Sigma-Ovalstahl St 145/160. — Für die schlaffe 
Bewehrung wurde Betonstahl II verwendet. In den Über- 
bau wurden 310 cbm B 300, 13,6t St 145/160 und 6,6t 
St II eingebaut. 

Abb. 16 gibt eine Übersicht über die Bewehrung, man 
sieht am Pfeiler die Längsspannglieder oben liegen und 


u 2) i a rn 


Abb. 16. Übersicht über die Bewehrung. 


Br. 2 


Abb.17. Bewehrung im Bereich der Widerlager. 
davor die durchgesteckten Querspannglieder. Abb. 17 zeigt 
die strahlenförmig verzogenen Querspannglieder am rechten 
Widerlager. (Fortsetzung folgt) 


X 624.012.46 : 624.92.012.46 

1. Einleitung 

‘In einem früheren Aufsatz [1] wurden die wesent- 
nen Merkmale der Theorie und der Bemessungsweise der 
nilweisen“ Vorspannung beschrieben und in Vergleichs- 
ispielen die Unterschiede zwischen voller, beschränkter 
d teilweiser Vorspannung gezeigt. In diesem Zusammen- 
Inge ist die Frage der Rißbildung in Stahlbetonkonstruk- 
en von allergrößter Wichtigkeit, und dieses Problem 


ıfangreichen statischen und dynamischen Versuche mit 


lassung der britischen Bahnen (Eastern Region) durch- 
führt wurden, behandelt. Diese Versuche ermöglichten 
‚ wie bereits in [1] erwähnt wurde, bestimmte zulässige 
'anspruchungen für die Bemessung festzulegen und das 


rd vorerst im Folgenden besprochen. Hierauf werden die - 


weise vorgespannten Betonkonstruktionen, die auf Ver- 


Teilweise vorgespannte Betonkonstruktionen 
(Versuche und praktische Ausführung) 
Von Dr.-Ing. P. W. Abeles, London 


System praktisch zu verwerten; Beispiele dieser Verwer- 
tung werden in dem vorliegenden Aufsatz beschrieben. 


2. Die Rißbildung im Stahl und Spannbeton 


Die Fragen, bei welcher Betonspannung in einem homo- 
genen Querschnitt sichtbare Risse wahrnehmbar sind und 
welche Rißweite noch als harmlos zu bezeichnen ist, sind 
von allergrößter Wichtigkeit, wobei die erste hauptsächlich 
für den Spannbeton und die letztere für den Stahlbeton in 
Frage kommt. Allgemein wird die Biegezugfestigkeit des 
Betons als maßgebend für die Rißbildung angesehen. Diese 
Festigkeit ist aber nur eine nominale Größe, die auf Grund 
einer geradlinigen Spannungsverteilung ermittelt wird, wo- 


bei sich für Versuchskörper verschiedener Abmessungen und 


Belastungsanordnungen ziemlich verschiedene Werte er- 
geben. In Wirklichkeit ist aber die direkte Zugfestigkeit 
von Einfluß. Es ist derzeit nicht ganz geklärt, ob vor der 
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Rißbildung eine plastische Spannungsverteilung in der 
Zugzone entsteht, wobei die Größtspannung die direkte 
Zugfestigkeit nicht übersteigt, oder ob die nominelle Biege- 
zugfestigkeit dadurch erreicht wird, daß kleine mikrosko- 
pische Risse entstehen, lange bevor sichtbare Risse auf- 
treten. Mikroskopische Risse wurden zuerst von Prof. R.H. 
Evans beobachtet [2], aber auch der Verfasser hatte Ge- 
legenheit, solche mikroskopische Risse bei Versuchen der 
britischen Bahnen im Jahre 1954 [3] festzustellen. Hierbei 
wurden Dehnungen mittels elektrischer „resistance strain 
gauges“ gemessen, wobei sich ergab, daß an einzelnen 
Stellen ein Knick in dem Schaubilde bei einer wesentlich 
geringeren Spannung als der Biegezugfestigkeit entstand, 
während in anderen Fällen und auch bei der Durchbie- 
gungslinie ein Knick erst bei der Biegezugfestigkeit statt- 
fand. Abb. 1 zeigt derartige Dehnungsmessungen bei einem 
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Abb.1. Dehnungsmessungen an vorgespannten Drähten in einem 
Balken während eines Belastungsversuches in Derby 1954. 


statischen Versuch, wobei Risse erst bei einer Spannung 
von 86 kg/cm? wahrnehmbar waren und einzelne Dehnungs- 
messungen erst dort einen Knick im Spannungsdehnungs- 
bilde zeigten, während bei anderen Dehnungsmessungen 
ein Knick bereits bei einer Biegezugspannung von 39 kg/ 
cm? auftrat. Die Einzelheiten dieser Versuche werden im 
folgenden Abschnitte noch näher besprochen. Hier mag nur 
besonders erwähnt werden, daß die typische Durchbiegungs- 
linie eines Balkens, wie sie z.B. in Abb. 2 schematisch dar- 
gestellt ist, insofern ungenau ist, als bei der Belastung, 
bei welcher Risse wahrnehmbar werden, nicht ein direk- 
ter Knick zwischen Stadium 1 und Stadium 2 entsteht, 
sondern daß sich dort ein allmählicher Übergang in der 


Stadium 2 


sichtbare 


Rißbildung 


vergrößerfes 
Detail 


pischer Rißbildung 


Dehnungsmessung bei 
mikroskopischen Rissen 


Stadium 7 


Druck Durchbiegung 
Abb. 2. Typisches Belastungs-Durchbiegungs-Schaubild. 


Form einer Kurve ergibt, wie das im Detail der Abb. 2 
dargestellt ist. 

Das typische Durchbiegungsschaubild der Abb. 2 be- 
zieht sich auf einen unterbewehrten vorgespannten Balken. 
Es ergeben sich hierbei 3 Stadien: in dem ersten Stadium 
ist die Durchbiegung verhältnismäßig gering, da der 
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Querschnitt ungerissen ist. Stadium 2 bezieht sich a 
einen gerissenen Querschnitt, wobei im Falle einer Redu 
tion der Belastung sich alle Risse noch vollkommen schli 
ßen, während im dritten Stadium, das ungefähr b 
80-90 /o der Bruchlast entsteht, diese Risse sich nic 
mehr vollständig schließen. . Dieses schematische Durc 
biegungsschaubild bezieht sich selbstverständlich nur a 
erstmalige kurze Belastungen; andererseits würden ble 
bende Verformungen auftreten und das Schaubild i 
Stadium 2 keine gerade Linie mehr darstellen. 
Hinsichtlich Abb. 2 sei noch bemerkt, daß diese mikr 
skopischen Risse ungefähr bei der direkten Zugfestigke 
(d.i. ungefähr 1% der Biegezugfestigkeit) auftreten, ab 
daß sie das Entstehen sichtbarer Risse nicht weiter b 
einflussen. Dies wurde bei dynamischen Versuchen fes 
gestellt, bei welchen 1000000 Lastwechsel im ungeriss 
nen Zustand zwischen den Lastgrenzen 7 kg/cm? Druc 
spannung und 45 kg/cm? Zugspannung, durchgeführt wu 
den. Hierbei öffneten und schlossen sich diese mikrosk 
pischen Risse 1 000 000mal und nichtdestoweniger wurc 
ungefähr dieselbe Rißlast entsprechend einer Betonzu, 
spannung von 70 kg/cm? bei einem statischen Versuch na 
diesen 1 000 000 Lastwechseln erzielt, wie sie sich in eine 
anderen Falle bei einer statischen Belastung direkt bis zı 
Rißbildung (d.i. ohne vorherige dynamische Belastun 
ergab. Ähnliche Wahrnehmungen, aus welchen geschlosse 
werden kann, daß mikroskopische Risse vor dem Auftrete 
sichtbarer Risse entstehen müssen, wurden bei Schal 
messungen von Eisenmann gemacht [4]. | 
Die Höhe der Biegezugspannung, bei welcher Ris 
wahrnehmbar werden, hängt außer von der Betonfestigke 
zu einem gewissen Maße auch von der Bewehrungsve 
teilung ab. Bei guter Verteilung nahe der Unterkante i 
die Biegezugspannung wesentlich höher als bei einzelne 
Bewehrungsstäben oder Kabeln in großen Abstände: 
besonders wenn sie weiter von der Unterkante des Balkeı 
entfernt sind. Es sollten daher für die verschiedenen B 
wehrungsanordnungen Unterschiede gemacht werden, 
so zu ermöglichen, daß die Vorteile zweckmäßiger Anon 
nungen entsprechend berücksichtigt werden. Es mag 
diesem Zusammenhang erwähnt werden, daß eine wes 
liche Verbesserung der Rißbildung entsteht, wenn bei c 
zelnen nicht gut verteilten Kabeln eine zusätzliche schlaf 
Bewehrung nahe der Unterkante angeordnet wird. | 


3. Statische und dynamische Versuche mit teilweise | 
vorgespannten Balken und Platten’ | 


Der Verfasser führte im Jahre 1942 präliminare Balke: 
versuche durch, die in [5] besprochen sind, und die berei 
im wesentlichen die Richtigkeit der vorausgesetzten Ve 
haltungsweise teilweise vorgespannter Balken bestätigte 
Im Jahre 1946 wurden umfangreiche Versuche mit Span 
betonschwellen durchgeführt, die besonders in dem 1 
reiche vor und nach der Rißbildung untersucht wurden [ 
die aufschlußreiche Schlußfolgerungen für teilweise V 
spannung ermöglichten, obwohl diese Schwellen für d 
Zweck, für welche sie verwendet wurden, voll vorgespan 
waren. Im Jahre 1949 wurden nun bei den britisch 
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Abb. 3. Querschnitt des ersten teilweise vorgespannten Versuchs- 
balkens mit Zusatzbeton, London 1949. | 
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Ihnen (Eastern Region) die ersten Großversuche mit rich- 
‚en Brückenträgern gemäß Abb. 3 durchgeführt, wobei im 
annbett hergestellte Balken mit breitem Zugflansch und 
sätzlichem Beton untersucht wurden [7]. Weitere dyna- 
sche Versuche wurden im Jahre 1951 an Brückenplatten 
Lüttich durchgeführt [8]. 


Bereits auf Grund der statischen Versuche 1949 [7] 
nnte angenommen werden, daß eine genügende Riß- 
'herheit im Beton vorhanden ist, falls die Bemessung 
ner Straßenbrücke für eine zulässige Biegezugspannung 
n 38 kg/cm? erfolgt. Diese Versuche zeigten bereits, daß 
h die Risse bei Entlastung selbst nach einer vorherigen 
sanspruchung bis zu 75°/o der Bruchlast wieder voll- 
indig schließen. Wie aus der Abb. 3 zu ersehen ist, ent- 
elt der vorgespannte Balken gespannte und schlaffe glatte 
rähte ® 5 mm. Der Verbund zwischen Drähten und Beton 
ar demnach so gut, daß er anscheinend nur in der un- 
ittelbarsten Nähe der Risse zerstört wurde. Diese Ver- 
che zeigten ferner, daß die gespannte und schlaffe Be- 
ehrung bis zum Bruch gut zusammenwirkt. Dies kann 
ıs Abb. 4 erklärt werden, in welcher die Spannungsschau- 
Ider bei gespannten und schlaffen Drähten dargestellt 
ıd; der erste Fall hat eine effektive Betonspannung von 
)%/o der Zugfestigkeit, während der letztere Fall eine 
eine Druckspannung aufweist. Diese beiden Kurven ent- 
>hen bei Parallelverschiebung des eigentlichen Spannungs- 
’hnungsschaubildes. Die Dehnungszunahmen der ge- 
ıannten und schlaffen Drähte müssen gleich sein, sofern 
ide in der gleichen Faser liegen, und aus Abb. 4 ist zu 
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»b. 4. Spannungsdehnungs-Schaubild der vorgespannten und schlaffen 
Drähte im Balken. 

sehen, daß sich die Spannungen der beiden Bewehrun- 
»n mit zunehmender Belastung immer mehr ausgleichen, 
‚ daß im Bruchzustande auch die schlaffe Bewehrung 
ıhezu voll ausgenutzt wird. Es war noch notwendig fest- 
ıstellen, was geschehen würde, wenn infolge eine un- 
irhergesehenen Überbelastung Risse entstehen würden, 
'e sich in der Folge bei weiteren Belastungen immer 
ieder öffnen würden. Daher wurde das Verhalten solcher 
yrgespannten Konstruktionen vor und nach Rißbildung 
ynamisch untersucht. 


Abb. 5 zeigt den Querschnitt der Platten, mit denen 
ie dynamischen Versuche [8] durchgeführt wurden. Diese 
onstruktion entspricht der Bauweise, wie sie bei den 
ritischen Bahnen (Eastern Region) seit 1949 vielfach ver- 
endet wird [9,10]. Hierbei sind die einzelnen Träger 
ırch Zusatzbeton zu einer einzigen Platte zusammen- 
fügt, wie es Dr. Hajnal-Könyi in Zusammenhang mit 
ilweiser Vorspannung im Jahre 1944 vorschlug [11]. 
emäß dieser Bauweise tragen die vorgespannten Träger 
on zusätzlichen Beton ohne Lehrgerüste, was für die 
erstellung von Straßenbrücken über Eisenbahnen äußerst 
yrteilhaft ist. Die zusätzliche Eigen- und Nutzlast wird 
»n der so gebildeten Platte aufgenommen. Bei einer der- 
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artigen Bauweise wird wohl nicht das Minimum der Kon- 
struktionshöhe erzielt, aber die praktische Herstellung ist 
sehr einfach, und bei der Zulassung von Betonzugspannun- 
gen ist es überdies möglich, auch die Konstruktionshöhe 
zu verringern. 
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Abb.5. Querschnitt der Brückenplatten für dynamisiche Versuche, 
Lüttich 1951. 


Die vorgespannten Fertigbetonbalken enthalten keine 
aus dem Beton herausstehenden Bügel, und nichtsdesto- 
weniger ist eine volle Zusammenwirkung zwischen vorge- 
spanntem und zusätzlichem Beton bis zum Bruch dadurch 
erreicht, daß die Fertigbetonbalken rauhe Außenflächen 
besitzen und Rillen an den oberen Seiten des unteren 
Flansches vorhanden sind, wodurch guter Verbund gewähr- 
leistet wird. Überdies sind einzelne Querstäbe, die durch 
in den Stegen vorgesehene Löcher hindurchgesteckt sind, 
vorgesehen, wie dies aus Abb. 5 zu ersehen ist. Bei dem 
ersten Versuch 1949 gemäß Abb.3 ergab sich ein vor- 
zeitiger Trennungsbruch zwischen Fertig- und Zusatzbeton 
bei einer Belastung von 92 °/o der Bruchlast; aber in die- 
sem Falle waren die Außenflächen des Fertigbetonbalkens 
ziemlich glatt, ferner gab es keine Rillen im unteren 
Flansch, und überdies ist der Querschnitt Abb. 3 nicht 
gleichwertig demjenigen der kombinierten Brückenplatte, 
was aus einem Vergleich mit Abb. 5 zu ersehen ist. 

Zueıst wurden zwei Platten gemäß Abb.5 geprüft. 
Nach einer statischen Belastung bis zur Rißbildung wurde 
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Abb. 6. Belastungs-Durchbiegungs-Schaubilder der 2. Platte, 
Lüttich 1951. — (1 Statische Belastung bis zur wahrnehmbaren Riß- 
bildung; 2 statische Belastung nach 1 Million Lastwechsel; 3 stati- 
sche Belastung nach 2 Millionen Lastwechsel; 4 statische Belastung 

nach 3 Millionen Lastwechsel bis zum Bruch). 
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in einem Falle eine dynamische Belastung von 1000 000 
Lastwechsel zwischen einer Druckspannung von 7 kg/cm? 
und einer nominalen Zugspannung von 39 kg/cm? durch- 
geführt. Die darauf folgende statische Belastung bis zum 
Bruch war im guten Einklang mit dem Ergebnis eines 
ähnlichen Versuches, wobei von Beginn an eine statische 
Belastung bis zum Bruch durchgeführt wurde. Die zweite 
Platte wurde nach statischer Belastung bis zur Rißbildung 
drei verschiedenen dynamischen Belastungen von je 
1.000 000 Lastwechseln ausgesetzt, wobei bei den ersten 
beiden Millionen die untere Belastungsgrenze eine Druck- 
spannung von 7kg/cm? und die obere Grenze nominelle 
Zugspannungen von ca. 40 bzw. 50 kg/cm? waren. Einzel- 
heiten dieser Belastung sind aus der- Abb. 6 zu ersehen, 
in welcher die Durchbiegungslinien bei statischen Belastun- 
gen vor und nach 3 000 000 Lastwechseln gezeigt werden, 
wobei die Belastung vor dem Bruch in 3 Etappen durch- 
geführt wurde. Die Risse schlossen sich vollständig nach 
der zweiten Million Lastwechsel, während sie nach Ab- 

schluß der dritten Million Last- 


Drähte 67mm wechsel gerade noch wahrnehm- 
Aug B 2 bar waren. Bei diesen Versuchen 

S wurde die Stahlfestigkeit beim 

5 Bruch voll ausgenutzt und der 

S 8 Verbund zwischen den vorge- 
I. spannten Trägern und dem zu- 

Fr FRE sätzlichen Beton nicht zerstört. 


p Eine dritte Platte wurde einer 
2 dynamischen Belastung von 1 Mio 


175 EL 17 Lastwechseln im ungerissenen 
Stadium im Bereiche einer Druck- 
456m spannung von 7 und einer Zug- 


Abb. 7. Dynamische Ver- 
suche Derby 1954. 
Querschnitte der Versuchs- 
körper und Belastungs- 
anordnung. 


spannung von 46kg/cm? ausge- 
setzt. Auf Grund dieser günstigen 
Ergebnisse wurde die zulässige 
Zugspannung für die Straßen- 
brücken auf 46 kg/cm? erhöht. 
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Zugzone vorgesehen waren. Ein Einzelergebnis dieser V« 
suche hinsichtlich mikroskopischer Risse wurde bereits 
Abb.1 gezeigt. In allen 
3 Balken war die effek- 
tive Vorspannung unge- 
fähr gleich und betrug 82 
bzw. 84 und 86 kg/cm?, 
was aus Dehnungsmes- 
sungen vor dem Zeit- 
punkt der Vorspannung 
bis zur Versuchsdurch- 
führung festgestellt wur- 
de, und bei den verschie- 
denen Durchbiegungs- 
und Dehnungsmessungen 
kontrolliert wurde. 

Ein Balken (A2) wurde 
10 000 000 Lastwechseln 
unterworfen und die Be- 
lastung ziemlich rasch mit 
500 Belastungen je Mi- 


Zugspannungen[kalem?] 


LROERISEEN 


-775 


3 4 8 
Millionen Lastwechsel 


nute ohne wesentliche x 
Ruhepausen vorgenom- Abb. 8. Dynamische Versuche 
men. (In allen anderen Derby I 
dynamischen Versuchen Belastungsbereiche 


bei den Versuchen mit Balken A 
(Die strichlierte Linie kennzeichn 
die Belastung, bei der mikroskopis 

Risse entstanden.) i 


erfolgten 250 Lastwechsel 
je Minute). In diesem 
Falle entstand ein Er- 
müdungsbruch bei einer 
Belastung, die ungefähr 
?/s der statischen Bruchlast betrug. Die Risse schlossen sic 
noch vollständig nach etwa 7 000 000 Lastwechseln, wobs 
die Belastung von Million zu Million gesteigert wurde, wi 
aus Abb. 8 zu ersehen ist. Die Belastung wurde Vo 
beendet, da die Amsler-Maschine für andere Zwecke b« 
nötigt wurde. Sowie einer der fünf Drähte in der Zugz 

riß, wurde die Belastung noch weiter erhöht und daber & 


Weitere dynamische Versuche wurden bei der Versuchs- technerische Betonzugspannung auf 104kg/cm? we 
anstalt der britischen Bahnen in Derby im Jahre 1954 R b Bruch], | 
durchgeführt [3]. Es handelte sich hierbei um im Spann- kg/cm? EB Ze. isses 
bett hergestellte Rechtecksbalken, die 8 vorgespannte u 2 
glatte Drähte ® 7 mm enthielten (siehe Type Al und A2 260 j 16 | 
Abb. 7), während bei Type B noch 6 zusätzliche schlaffe | sb 
Drähte ® 7 mm oberhalb der vorgespannten Drähte in der 

218 —/i, 
—— — Zn [RE 
kalem?] h Bruch a S 17 12 
160 14 3 S statische 
en r = BSR Belastung 8% 
ö 08 S von 0--12t = 
EL 10 132 10 
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S ; Risse SER = 
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& = Oo 
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(Vorspannung) 7 pfder Last- Rißweite Vorspannung) Zap der Rißweite 
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Balken AT (w=0#°%) 


Abb. 9. Dynamische Versuche Derby 1954. 


Balken B (w= 08%) 


Größte Rißweiten bei der statischen Belastung zum Bruch nach vor- 
heriger dynamischer Belastung (1 Million Lastwechsel nach vorheriger sichtbarer Rißbildung). 


% 
ößert, so daß sich vorzeitiger Bruch der übrigen Drähte 
gab, bevor 10 Millionen Lastwechsel erreicht waren. 
Abb. 9 zeigt einen Vergleich der größten Rißweiten, die 
i den statischen Belastungen bis zum Bruch bei den 
ılken Al und B gemessen wurden. Diese beiden Balken 
arden zuerst bis zur Rißbildung belastet und dann 
00000 Lastwechseln und einzelnen statischen Belastungen 
sgesetzt, wie dies in der Abb.9 angegeben ist, bevor 
e erwähnte statische Belastung zum Bruch erfolgte. In 
ssem Falle wurde beim Balken B nur 83 °/o der rech- 
ıngsmäßigen Bruchlast erreicht, die auf die gesamte Zug- 
stigkeit der Stahlbewehrung aufgebaut war. Anscheinend 
tten die einzelnen schlaffen glatten 7 mm-Drähte unge- 
igenden Haftwiderstand, während in allen früheren Fäl- 
ı die schlaffen, glatten, in Paaren angeordneten und ein 
anig verwundenen 5 mm-Drähte einen vollständigen Ver- 
ınd zeigten. Obwohl sie beim Bruch nicht voll ausge- 
ıtzt wurden, brachten diese schlaffen Drähte große Vor- 
le hinsichtlich der Verringerung der Rißweite mit sich. 
enn man die Grenzweite für harmlose Risse mit nur 
2 mm annimmt, so sieht man, daß diese Rißweite beim 
ken Al bei einer nominellen Zugspannung von etwa 
)kg/cm? und beim Balken B bei etwa 175 kg/cm? erreicht 
rd. Die Rißweite von 0,2mm wird allgemein als ein 
inimum betrachtet, und oft wird 0,3:mm für die Bemes- 
ng der zulässigen Spannung hochwertiger Stähle im 
ahlbetonbau berücksichtigt. 
ı Balken Al und A2 enthielten nur vorgespannte 
rähte, während im Balken B vorgespannte und schlaffe 
tähte eingebettet waren. Diese beiden Lösungen der 
eilweisen“ Vorspannung wurden bereits in [1] be- 
rochen. Man kann gewissermaßen eine Konstruktion 
ıne schlaffe Bewehrung als Grenzfall des allgemeinen 
ılles bezeichnen, wobei die schlaffe Bewehrung null ist. 
'e dynamischen Versuche haben gezeigt, daß im Prin- 
5% das Verhalten der beiden Alternativen hinsichtlich 
ßbildung und Bruch dasselbe ist, was beweist, daß keine 
sätzliche schlaffe Bewehrung vom Standpunkte der Riß- 
Idung benötigt wird, wenn sie nicht für die Gewähr- 
istung der Bruchsicherheit erforderlich ist. 


4. Beispiele praktischer Anwendungen 


‚ Bereits Abb. 5 zeigte den Querschnitt einer kombinierten 
'ückenplatte der Bauweise, wie sie bei den britischen 
ıhnen (Eastern Region) seit dem Jahre 1948 zur Ver- 
endung gelangte. Ein besonderer Vorteil ist es, daß ver- 
iltnismäßig leichte Fertigbetonbalken verwendet werden, 
elche imstande sind, den zusätzlichen Beton ohne spe- 
slle Rüstung zu tragen. Dies ist besonders bei Brücken 
yer Eisenbahnen wichtig, wo die Gleise freibleiben 
üssen und der Bahnbetrieb soweit als möglich ungestört 
eiben muß. Da in einem solchen Falle ein großer Teil 
r Vorspannung dazu benutzt wird, der Biegung durch 
n zusätzlichen Beton entgegenzuwirken, bleibt nur ein 
rhältnismäßig geringer Spannungsbereich für die von 
»r Verbundplatte aufzunehmende zusätzliche Belastung 
jrig, wie dies bereits im Abschnitt 3 besprochen wurde. 
ine große Anzahl von Brücken zwischen 8,5m und 15m 
Jyannweite wurden zwischen 1949 und 1956 ausgeführt, 
obei es sich hierbei hauptsächlich um Straßenbrücken 
3er Eisenbahngleisen handelte. Diese Konstruktionsweise 
urde aber auch für Eisenbahnbrücken verwendet, was aus 
bb. 10 zu ersehen ist, welche die Verwendung beim Bahn- 
f in Fenchurch Street, London, zeigt. Im Falle von 
senbahnbrücken wird die Berechnung in solcher Weise 
ırchgeführt, daß Betonzugspannungen an der Unterseite 
r Brückenkonstruktion nicht auftreten, während entspre- 
ende Zugspannungen im zusätzlichen Beton zugelassen 
ıd. Diese Brückenkonstruktion ist nun genormt und 
ıfeln sind vorhanden, welche die sofortige Bemessung 
n Brücken verschiedener Spannweite und verschiedener 
Jlastung für 10 Querschnittstypen erlaubt. 

Abb. 11 zeigt eine Untersuchung des Bauzustandes 
ner Brücke nach 4 Jahren Gebrauch, wobei gleichzeitig 
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Abb. 10. Brücke Fenchurch Street, London. 
auch eine Vollbelastung der Brücke erfolgte. Diese Unter- 
suchung war sehr zufriedenstellend. 

In Abb. 12 ist die Dachkonstruktion des Güterdepots 
in Bury St. Edmonds, das im Jahre 1952 erbaut wurde, 
dargestellt. Es handelt sich hier um im Spannbett herge- 
stellte Pfetten von 6m Länge und Randträger von einer 


Abb. 11. Untersuchung des Bauzustandes einer Brücke 


Dachkonstruktion Güterdepot, Bury St. Edmonds. 
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Länge von 12m (entsprechend der Säulenentfernung). Der 
Abstand der Hauptträger von 21 m Länge beträgt 6 m, und 
diese enthalten Magnelkabel mit nachträglichem Verbund. 
Einzelne Teilnehmer des IV. internationalen Kongresses für 
Brücken und Hochbau in Cambridge 1952 werden sich viel- 
leicht erinnern, diese Konstruktion im Bauzustande besich- 
tigt zu haben. Abb. 13 zeigt die Dachkonstruktion der 


Abb. 13. Dachbalken Lokomotivhalle, Ipswich. 


Lokomotivhalle in Ipswich, die im Jahre 1953 erbaut wurde. 
Sie besteht aus im Spannbett hergestellten Pfetten und 
30m langen Dachträgern mit nachträglichem Verbund 


Abb. 14. Dachbalken Bahnhofsdach, Sheffield. Victoria Station. 
Untersuchung des Bauzustandes. 


(Fertigbalken mit 11m langen Kragarmen und einem Ge- 
wicht von etwa 13 Tonnen). Obwohl diese Konstruktion 
Rauch ausgesetzt ist, wurde bei einer gründlichen Unter- 


Gewicht 122 engl. Tonnen 
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| 
suchung im Jahre 1956 ein erstklassiger Zustand festgestell 
Abb. 14 zeigt eine derartige Untersuchung der Dachkok 
struktion des Bahnhofes in Sheffield, für welchen Fertif 
balken von 24 Meter Spannweite mit nachträglichem Vd 
bund verwendet wurden, an welchen die Bahnsteigdä 

aufgehängt sind, wie dies aus Abb. 15 zu ersehen ist. 
dieser Abbildung ist auch der Querschnitt des Dachbalke 


Abb. 16. Bahnsteigdach, Grays. 


dargestellt, in welchem die Kabel geradlinig durchgefüh 
wurden. Auch diese Untersuchung war vollkommen zu 
friedenstellend, und es mag wiederholt werden, daß bei a 


Abb. 17. Bahnsteigdächer, Potters Bar. 


diesen Dachkonstruktionen die Bemessung bei Vorspa 
nung mit nachträglichem Verbund für eine zulässige Betor 
zugspannung von 45,5 kg/cm? erfolgte, während eine B« 
tonzugspannung von 52,5 kg/cm? für im Spannbett he‘ 
gestellte Konstruktionen zugelassen wurd& 
(Wie bereits erwähnt, wurden die Brücke 


Segen Eee 
el] “| 
eh 3 3 3 aufgehängfe Lastenint 3 3 


für eine zulässige Beanspruchung vo! 
45,5 kg/cm? bemessen.) | 
Als Beispiel für eine teilweise Vorspai 


2525 M = 


AA y schlafe Drähte #7mm 


Versteifungsrippen 10cm breif 


5 
S 
2 gerade Kabel, jedes mit 
Ze Drähfen 87mm 
AR 8 schlafe Drähte #7mm 


SSLm — 
Querschnitt in Balkenmitfe 


Abb. 15. Zeichnung, Ansicht und Querschnitt Dachbalken Sheffield, Victoria Station. 


Endquerschnitt 


02 35cm = 


nung im Ortbeton möge die Abb. 16 diene: 
(Bahnsteigdach beim Bahnhof Grays nah 
Southend mit einer vorgespannten Platt 
von 6m Auskragung und einer Stärke vo 
7%—12'% cm). In diesem Falle wurde 
4 Drähte-Kabel in Rillen verlegt und nad 
der Vorspannung wurden diese Rillen sorg 
fältig mit Zementmörtel ausgefüllt. Ein 
andere Dachkonstruktion dieser Bauweis 
ist aus Abb. 17 zu ersehen, welche die i 
Jahre 1955 erbauten Bahnsteigdächer de 
Bahnhofs in Potters Bar zeigen. Es handel 
sich hier um 4 Dächer, jedes 39 m lang un 
ungefähr 11m breit, wobei in der Queı 
richtung vorgespannte Drähte in Rillen de 
10cm starken Platte angeordnet wurden 
In der Längsrichtung sind zwei balanciert 
Kragbalken vorgesehen, wobei die Säule 
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den Viertelpunkten, das ist im Abstand von 191% m, 
geordnet sind. 

Abb. 18 zeigt Fahrleitungsmaste für Elektrifizierung der 
hnen, die für Versuchszwecke nahe Southend im Jahre 
56 aufgestellt wurden. Diese Maste sind kaum stärker 


Abb. 18. Tragmaste Elektrifizierung. 


die üblichen Stahlmaste (siehe den zweiten Rahmen- 
t), wobei allerdings die letzten als Zweigelenkrahmen 
rre Ecken an den oberen Verbindungsriegel aufweisen, 
hrend die Vorspannmaste unten eingespannt sind und 
sre Gelenke aufweisen. Sie sind so bemessen, daß unter 
brauchslast Höchstzugspannungen von 56kg/cm? ent- 
hen, wobei keine Risse auftreten, 
hrend nach doppelter Gebrauchs- 38 
t sich die Risse noch innerhalb 25 25 
Stunden völlig schließen. Andere | 
rsuchsmaste wurden als Spann- = 
onkragmaste mit Auslegern in k 
ıhl ausgebildet. Besondere Stoß- 
suche haben gezeigt, daß diese 
Aste ebenso wie Stahlmaste nicht 
‘stande sind, einem direkten An- 
"ll, der bei einer Entgleisung ent- 
|hen könnte, zu widerstehen. So- 
» es sich aber um einen streifen- 
In Stoß handelte, wobei ein Teil 
% Flansches zerstört wurde, waren 
" Spannbetonmaste ebenso wie die 
|hlmaste imstande, die Gebrauchs- 
© zu tragen, obgleich einige vor- 
\pannte Drähte durchgerissen wa- 
Diese Widerstandsfähigkeit ge- 
Stoßwirkung wurde dadurch ver- 
kssert, daß eine schlaffe hochwertige 
Ihlbewehrung vorgesehen wurde. 
} Endlich sei noch darauf hingewie- 
J, daß oft die Verringerung der 
(tspannung einen besonderen Vor- 
) bedeutet, was hauptsächlich dann 
Irage kommt, wenn Biegemomente 
N entgegengesetzter Richtung auf- 


ken, wie dies ja auch bereits bei 


Bügel #6a=75cm- 


— 560m — 
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werden. Abb. 19 zeigt eine derartige Konstruktion. Bei 
der Zulassung von Zugspannungen kann die Querschnitts- 
stärke wesentlich verringert werden. Dies ist aber von 
besonderer Wichtigkeit für Spundpfähle, da sonst das 
Rammen wesentlich schwieriger wird. Solche aus Spund- 
wänden hergestellte Erddruckmauern sind besonders wirt- 
schaftlich. Es mag auch angeführt werden, daß im Falle 
einer Erdrutschung, sobald die Größtnutzlast entsteht, in- 
folge einer geringfügigen Verdrehung der Erddruckwand 
sofort eine Entlastung erfolgt. 


Für Type (i) ist es selbstverständlich notwendig, eine 
entsprechende Zugfestigkeit des Betons zu gewährleisten, 
da andererseits keine Rissefreiheit bestehen könnte. 
Schwind- oder Setzungsrisse müssen vermieden werden, 
und eine strenge Bau-Überwachung ist daher nötig. Es ist 
zweckmäßig, Abnahmeversuche vorzunehmen, um zu über- 
prüfen, ob Rissefreiheit bei der in Frage kommenden Zug- 
spannung besteht. Bei all den in diesem Abschnitte er- 
wähnten Bauten wurden derartige Abnahmeversuche durch- 
geführt, welche in nahezu allen Fällen den Bedingungen 
entsprachen, während in einzelnen Fällen mangelhafte Aus- 
führung festgestellt wurde. Abb. 20 zeigt einen derartigen 
Abnahmeversuch für einen Dachträger der Lokomotivhalle 
in Ipswich. 


Zum Schluß mag noch erwähnt werden, daß keine der 
vorgespannten Fertigbetonbalken Bügel enthielten, aus- 
genommen an den Enden der einzelnen Balken und im 
Falle der Dachbalken Sheffield (Abb.15) in den Ver- 
steifungsrippen. Bei den Brücken ergibt sich ja zusammen 
mit dem Zusatzbeton eine starre Platte, während bei den 
Dachbalken die Berechnung ergab, daß selbst bei Bruch- 
belastung die Hauptzugspannungen nicht die Zugfestigkeit 
erreichten. So eine Ausführung ohne Bügel erlaubt eine 
bessere Konsolidierung des Betons und damit größere 
Festigkeit, aber selbstverständlich ist eine erstklassige Bau- 
aufsicht nötig, um die Bildung von vorzeitigen Rissen (z.B. 
durch Schwinden) zu vermeiden. Eine einwandfreie Bau- 


12 Drähte #5 mm 
- 20 Drahte #5 mm 
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effektive Biegespannung resultierende 
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| 
{ı Masten (Abb. 18) der Fall ist. @ 
dere Beispiele dafür sind Durch- j 
“fkonstruktionen und auch Erd- 
Jıckmauern, die aus aneinander- 
\eihten Spundpfählen hergestellt 


(Stahlschuh unter schwierigen 
Rammbedingungen) 


Abb. 19. Zeichnung. Spundpfähle. 
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ausführung wurde, wie bereits erwähnt, durch Abnahme- 
versuche überprüft. 

Vielfach wird die Ansicht vertreten, daß man schlechte 
Bauausführung beim Entwurf bei Berücksichtigung niedri- 


Abb. 20. Abnahmeprobe Dachbalken Lokomotivhalle Ipswich. 


ger zulässiger Spannungen in Betracht ziehen sollte. Aber 
nach Ansicht des Verfassers sollte es möglich sein, gute Aus- 
führungen zu verlangen und mittels Abnahmeversuchen zu 
prüfen, und in einem solchen Falle ist es auch möglich, den 


Unmittelbare Spannungsmessung in Beton und Baugrund 
Von Prof. Dr.-Ing. G. Franz, Karlsruhe 


DK 531.787 : 531.781 : 69.058.5 : 693.5 : 624.131.3 


Bei den vorhandenen Verfahren zur Messung der 
Spannungen in festen Körpern werden diese meist auf 
dem Umweg über die Dehnungen erhalten, die mechanisch 
mit Hilfe von Setzdehnungsmessern, Spiegelapparaten oder 
auch elektrisch durch die Widerstandsänderung in Streifen- 
gebern verfolgt werden. Am anpassungsfähigsten er- 
weisen sich die elektrischen Geber, da sie nicht nur auf 
der Oberfläche, sondern auch in Meßkörpern angebracht 
werden können, die man im Innern des Betons einbettet 
und dadurch zwingt, die Dehnung des Betons mitzu- 
machen. 

Bei jedem dieser Verfahren werden die Spannungen o 
aus den Dehnungen e mit Hilfe der Elastizitätszahl E 
nach der Beziehung o = &- E oder, bei einem zweiachsigen 
Spannungszustand, aus 0, = ee 
Hierin liegt eine erste Schwierigkeit, da vor allem bei 
Beton die Elastizitätszahl von der Zusammensetzung und 
der Pressung des Betons abhängig und zudem zeitlich ver- 
änderlich ist !. Bei Böden ist der Schluß von den Dehnun- 
gen auf die Spannungen noch unsicherer. 

Außerdem werden bei der Messung von Spannungen 
im Beton in die Auswertung noch weitere Unsicherheiten 
durch die Dehnungen des Betons hineingetragen, die 
‚einerseits überhaupt nicht mit den Spannungen zusammen- 
hängen (Schwinden und Temperaturdehnung), anderer- 
seits mit der Spannung in Abhängigkeit von der Zeit ver- 
bunden sind (Kriechen). Bei Spannungsmessungen an Bau- 
werken lassen sich diese Anteile der Betondehnungen ihrer 
'Größe nach meistens auch nicht annähernd angeben und 
demzufolge aus dem Meßergebnis eliminieren. Die Deh- 
nungsmessungen sind daher nur bei kurzzeitigen Messun- 
gen während eines raschen Lastwechsels oder unter Labo- 


E 
I (ex + u&,) errechnet. 


! Vgl. auch Kammüller, Spannungsmessung im Beton. Bau- 
ingenieur 32 (1956) S. 47. 
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Entwurf auf die verlangten Festigkeitseigenschaften aufz 
bauen, da ja die Konstruktionen zurückgewiesen werd 
wenn sie den Abnahmebedingungen nicht entsprech 
Dies bezieht sich selbstverständlich nur auf Fertigbet 
konstruktionen. 

Der Verfasser möchte noch dem Chefingenieur 
Eastern Region der Britischen Bahnen, Mr. A. K. Terr 
für die Bewilligung, die in Frage kommenden Lichtbil 
zu reproduzieren, danken. 
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ratoriumsverhältnissen brauchbar, bei denen Tempera 
änderungen ausgeschaltet und Schwind- und Kriechw 
gänge genau durch Parallelversuche überwacht werd 
können. Aber auch hierbei bleibt noch die Unsicherk 
der Elastizitätszahl bestehen. 


Eine weitere Fehlerquelle elektrischer Messungen, ‘ 
insbesondere bei Tiefbauten oftmals Anlaß zu Fehlres 
taten gegeben hat, ist der Einfluß der Feuchtigkeit auf 4 
Geber, ihre Befestigung (Kleber) und die Leitungskahl 
Auch die Isolationsfähigkeit von Gummiumhüllungen wi 
ja bei langer Einwirkung von Wasser beeinträchtigt. # 
Kunststoffhüllen stellen die Anschlüsse immer noch Fehll 
quellen dar. Dehnungsmessungen bleiben mithin zwei 
mäßigerweise auf Kurzzeitmessungen beschränkt. 


Im Institut für Beton und Stahlbeton der Technisch 
Hochschule Karlsruhe wird nun derzeit eine Dose (Systs 
Brosa) erprobt, die eine unmittelbare Spannungsmessw 
mit elektrischer Anzeige ermöglicht. Sie besteht aus ein 
mit Quecksilber gefüllten Druckkissen, das mit einer Md 
dose in Verbindung steht. In dieser wird der Flüssigke# 
druck vermittels einer Membran- und Hebelwirkung | 
die Verlängerung einer Drahtwicklung umgesetzt, der 
Widerstandsänderung durch eine Meßbrücke angeze: 
wird. Nach Abschluß dieser Versuche wird über die 
gebnisse mit dieser Dose, auf die Kammüller bere 
a.a.O. hingewiesen hat, berichtet werden. 


Ferner ist im gleichen Institut von Hermm Dipl.-I 
Glötzl eine weitere Spannungsmeßdose (BPa) entwick 
worden, mit der ebenfalls die Spannungen im Bet: 
oder auch im Baugrund unmittelbar gemessen wı 
den können, und zwar indem sie durch von außen 
geführten Öldruck kontrolliert werden. Durch die 
gehung der Elastizitätszahl ist die Dose mithin a 
bei nichtlinearen Formänderungen des Baustoffes, ja sog 
bei Drücken im plastischen Bereich anwendbar. Sie I 


ruht auf dem Prinzip des Sicherheitsventils, dessen Fed 


y 
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nnung dem zu messenden Druck o entspricht (Abb. 1). 
' Druck im „Kessel“, dem Innenraum der Dose, wird 
ch eine konstante Fördermenge von außen so lange ge- 
igert, bis das Sicherheitsventil anspricht, und mit einem 
nometer gemessen. Ein weiteres Ansteigen des Öl- 
ickes ist nicht möglich. Das laufende Abblasen beim 
lruck p gestattet also die Bestimmung der Spannung 
= p (Abb. 2). Das Öl ist durch eine Membrane von dem 
| drückenden Medium (Beton, 
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leitungen benötigen wegen der geringen Durchflußmenge 
nur kleine lichte Durchmesser (3 mm). Der Druckverlust 
infolge Reibung ist aus dem gleichen Grunde praktisch 
= 0. Gummischläuche sind wegen ihrer Elastizität nicht 
brauchbar, da sie eine übermäßige Verzögerung der An- 
zeige zur Folge hätten. Man verwendet daher biegsame 
Metallröhrchen aus weichem Material. 

Die Genauigkeit der Anzeige hängt von der Empfind- 
lichkeit des Gebers und des Manometers ab. Abb. 5 zeigt 
die Bauart des Ventilgebers für kleine Drücke, also etwa 
zur Messung von Flüssigkeitshöhen und Bodenpressungen, 


mx sp 7 Erdboden, Flüssigkeit) ab- 
getrennt. 
Ventil (geschlifene Flächen) 
Spannung o* Membrane 


A 
. >77 


Jleitun 


Ableitung 
drucklos 
Druckpumpe MB 


3. 1. Schematische Darstellung 
eines Sicherheitsventils. 


Vor Beginn der Messung werden die Spannungen o 
‘ch die Stege vom Deckel der Dose auf ihren Boden 
srtragen. Die Membran trägt von Steg zu Steg frei, 
Ventil mit geschliffenem Sitz ist geschlossen. Bei dem 
‚Bvorgang steigert sich der Öldruck p so lange, bis 
= o ist. Der Druck steigt hierbei allmählich an, da sich 
. Leitungen um einen geringen Betrag elastisch erwei- 
a (Abb. 3). Wenn dann der Öldruck noch um so viel 


Verlauf 
der Drücke 


Fördermenge 
der Pumpe 


abflieDende 
Olmenge 


4 HET 
JAbb.3. Ablauf von Spannung, Öl-Fördermenge und Öldruck 


als Funktion der Zeit t. 


| 
ligt, daß er ein geringes Anheben der Membran bewirkt, 
d das Ventil geöffnet und erlaubt ein Abfließen des zu- 


j 


»umpten Öles, verhindert mithin eine weitere Druck- 
"gerung. Durch Verwendung ausreichend biegsamer 
‚mbranen und der Begrenzung des Ölzuflusses auf eine 
"r geringe Menge (etwa lcm?/min) genügt das Öffnen 
\ Ventilspaltes um 0,005 mm (5 «), um eine stationäre 
Strömung und einen stabilen Gleichgewichtszustand zwi- 
"en p und o herzustellen. Bei größeren Drücken reicht 
" noch geringerer Spalt aus, um den Abfluß zu bewirken. 
"» infolge der anfänglichen Abstützung der Membran auf 
tı Stegen fehlende Druckfläche beträgt etwa 1/0. Nach 
In Ansprechen des Ventils sind innere und äußere Druck- 
e gleich. Diese kleine Flächendifferenz hat ein ge- 
‘zes ruckartiges Öffnen des Ventils zur Folge, die am 
Bgerät leicht verfolgt werden kann. 

| Die Anordnung zur Messung eines Flüssigkeitsdruckes 
")b.4) besteht mithin aus dem in dem Druckkörper 
gebauten Ventilgeber, der Druckleitung und der druck- 
'ın Rückleitung, dem Manometer und der Öldruck- 
Inpe für eine konstante, kleine Fördermenge. Die Rohr- 
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Abb. 2. Schematische Darstellung 
der Funktionsteile eines Ventilgebers. 


NUNST 


Rückleitung 


T Ölbehölter 


Abb. 4. Anordnung 
zur Messung eines Flüssigkeitsdruckes. 


im Schnitt, Abb. 6 im Photo. Ihre Membran ist 2 mm dick 
und besitzt einen ® von 170mm. Um sie entsprechend 
dem erforderlichen Ventilweg von 5 « auszubeulen, muß 
der Öldruck innen, abgesehen von einem ständigen Vor- 
spanndruck der Membran, um einen toten Gang zu ver- 
meiden, 0,0l at höher sein als der Außendruck. Dieser 
Druck von 10cm Wassersäule begrenzt mithin die Ge- 
nauigkeit nach unten. Er liegt weit unterhalb der Anzeige- 
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Abb.5. Schematische Darstellung eines Erddruckgebers. 
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möglichkeit eines Manometers und kann nur mit einem 
Standrohr gemessen werden. Nach oben hin ist der Meß- 
bereich der Dose durch die Tragfähigkeit der Schneiden 
der Ringstege und der zwischen ihnen vor der Messung 


Erddruckgeber, Type E 17. 


Abb. 6. 


freitragenden Membran begrenzt. Die gezeichnete Dose 
ist für etwa 15 at ausgelegt. 

Der Meßbereich einer Dose ist nur durch den im An- 
fangszustand von ihr aufnehmbaren Druck begrenzt, wird 
im übrigen vom Manometer bestimmt. Bei einer Dose zur 
Messung größerer Drücke kann der Schwellenwert der An- 
sprache naturgemäß höher als 0,01 at liegen. Man kann 
dann eine Membran mit größerer Biegesteifigkeit ver- 
wenden, d.h. den Durchmesser der Dose verkleinern. Eine 
Dose für Drücke bis etwa 100 at müßte eine dickere Mem- 
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bran erhalten, die durch enger gestellte Ringstege mit 
etwas breiteren Schneiden unterstützt wird, damit die 
Pressung auf diese nicht zu groß ist. Der Schwellenwert 
der Anzeige läge dann bei etwa 0,5 at. 


Bei der Messung des Druckes in einem Flüssigkeits- 
behälter, für die der Geber dann verwendet werden kann, 
wenn der Inhalt aus irgendeinem Grunde nicht in ein 
Manometer eindringen soll, ist die Gesamtdicke der Dose 
unwesentlich. Bei der Einbettung in ein elastisches Me- 
dium dagegen spielen Länge und Elastizität der Dose 
in Richtung der zu messenden Spannung eine wesentliche 
Rolle. Ist eine Meßdose mit großer Länge steifer als der 
umgebende Stoff, so konzentrieren sich die Drücke einer 
größeren Fläche auf die Dose (Abb.7). Ist die Dose 
weicher als der Stoff, so wandern die Drucklinien von der 
Dose auf die Umgebung ab (Abb. 8). Die Dose zeigt also 
in einem Fall zu große, im anderen zu kleine Spannungen 
an. Da es nun praktisch nicht möglich ist, eine Dose mit 
den gleichen elastischen Eigenschaften, wie sie das um- 
gebende Material besitzt, zu bauen, kann nur eine Ver- 
kleinerung der Dosenhöhe diesen Fehler beseitigen: im 
Grenzfall einer eingebetteten Scheibe spielt deren Elastizi- 
tät keine Rolle mehr. Die Dose nach Abb. 6 mit nur 3 mm 
Dicke erfüllt diese Bedingung demnach praktisch voll- 
kommen. Der Spannungszustand wird durch eine solche 
Dose mithin nicht verändert. Auch spannungslose Deh- 
nungen (Schwinden, Kriechen usw.) werden von einer sehr 
dünnen Dose nicht registriert. 


Diese Geberbauart ist in zahlreichen Versuchen geeicht 
worden, wobei die Dosen in einem Druckwasserkessel oder 
im Erdboden (Abb. 9) eingebettet wurden. Die gewonne- 
nen Manometerablesungen zeigen Abb. 10 und 11. Die 
Erddruckanzeige wurde durch die Höhe der Erdauflast, der 
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Abb. 10. Ventilgeber GVG-E 17, Prüfung am 8.2. 1957; in Erddru 
zylinder mit Sandfüllung; Dosen in halber Höhe eingebaut. (Abb. 
® der Dosen 170 mm; Stärke der Dosen 4 mm. | 
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Abb. 11. Ventilgeber für Erddruck 
im Druckkessel (GVG-E 17). 


Abb. 7. Verlauf der Druckspannungs- 
trajektorien im Bereich eines einge- 


brachten Meßkörpers. 
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Abb. 9. Teleskopartiger Prüfzylinder für Erddruck mit Meßanordnung. 


Abb. 8. Verlauf der Druckspannungs- 
trajektorien im Bereich eines einge- 
brachten Meßkörpers. 2. 
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Abb. 12. 
Schematische Darstellung des Aufbaues ein 
Betonspannungsgebers mit Druckkissen-Vorlag! 


Druck im Behälter durch ein zweites Manometer kon 
liert. Ferner wurden die Anzeigen der Dosen mit denje 
gen daneben eingebauter Druckmeßdosen anderer Bau 
verglichen und zeigten befriedigende Übereinstimmung 

Die Dose wäre besonders geeignet, die Bodendrü 
unter einem Bauwerk auf längere Zeitdauer zu verfolg 
da man die Leitungen aus korrosionsfestem Material h 
os und die Druckpumpe jederzeit erneut anset 
ann. 


Be: 
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Bei Einbettung des Gebers in Beton zeigte es sich, 
3 die zu dem Ventilhub gehörige Zusammendrückung 
; Betons eine gewisse anfängliche Druckbelastung von 
va l1Okg/cm? vortäuscht. Zu der geringfügigen Aus- 
itung des Raumes, den die Dose einnimmt, um das 
ntil zum Ansprechen zu bringen, gehört eine lokale Zu- 
nmendrückung des Betons, die ein begrenztes Spannungs- 
d erzeugt. Darüber hinaus wurden zusätzliche Spannun- 
n im Beton durch äußere Lasten jedoch mit großer 
nauigkeit wiedergegeben. 

Um die lästige Korrektur dieser Anfangsspannung, die 
: jede Betonsorte neu zu ermitteln wäre, weil sie von 
e Elastizitätszahl abhängig ist, zu umgehen, wurde die 
uart der Dose diesem Verwendungszweck angepaßt, 
lem man den Geber in ein Druckkissen, das an beliebi- 
t Stelle im Beton eingebettet wird, konstruktiv von der 
berdose, die dicht daneben angeordnet ist, unterteilte 
d beide durch eine Leitung verband (Abb. 12). Das 
fache Druckkissen setzt den Betondruck in Öldruck um, 
hrend der Ventilgeber mit kleinerem Durchmesser aus 
ei durch eine Membran mit Ventil voneinander ge- 
nnten Kammern besteht. Die eine Kammer steht mit 
e Druckdose in Verbindung, in der anderen wird das 
ucköl laufend in konstanter Menge von außen ein- 
9reßt und zeigt bei Druckgleichheit durch Überströmen 
Ventil den Druck in der Druckdose an. Durch ein ge- 
‚netes Größenverhältnis der Dosendurchmesser wird ein 
ersetzungsverhältnis zwischen den Membranhüben her- 
stellt. Zum Membranweg der Geberdose von wenigen u 
aört nur 1/ss davon als Membranweg in dem Druck- 
en, wenn sich die Durchmesser der Membranen wie 
5 verhalten (Abb. 13). Auch diese Dose wurde zunächst 


Abb. 13. Betonspannungsgeber, Type B 7/14 HF. 


" Laboratorium geprüft; eingebaut in ein Betonprisma 
'20/40 cm (Abb. 14), zeigte sie die durch eine hydrau- 
he Presse ausgeübten Drücke mit einer Genauigkeit 
h 0,5 at einwandfrei an (Abb. 15). Der Anfangswert ist 
irch diese neue Bauart wesentlich herabgesetzt. 

i Bei einem der ersten Versuche 
überraschte daher eine Null-Anzeige 
der Geber von etwa 15—25at, ob- 
gleich das Prisma noch nicht belastet 
war. 

Dieser Druck verschwand aber 
nach wenigen Stunden, als wir das 
Prisma in Wasser gelegt hatten 
(Abb. 16). Die bei unbelastetem Pris- 
ma von der in der Achse eingebau- 
ten Dose angezeigte Druckspannung 
war damit als eine durch Schwinden 
der Außenflächen hervorgerufene 
Eigenspannung erkannt. In den 
Außenfasern des Prismas waren mit- 
hin entsprechende Zugspannungen zu 
erwarten. Durch das Quellen bei 
Wasserlagerung wurden die Schwind- 
verkürzungen der Außenfasern rück- 


Betonprisma 
20/20/40cm 


Druckkissen 


‚bb. 14. Anordnung 
33 'Betonspannungs- 
‚ers im Probekörper. 
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gängig gemacht, so daß die Eigenspannungen verschwan- 
den. Längenänderungsmessungen an dem Prisma hätten 
nur die gemittelte Verkürzung nachweisen, jedoch über 
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Abb. 15. Ventilgeber für Betonspannung. GVG-B12HF — Nr. 21. 
(Meßscheibe ® 12cm, Stärke - 4mm); Geber-Nullanzeige: 0,8 atü; 
in Probekörper K23 Abmessung ca. 20/20/40 cm -—- Querschnitt 
420 cm?,. Hergestellt am 21.3.1957. o = Spannung für Querschnitt 
F = 420 cm?; Pz = Zwängsspannungsanzeige aus ungleichförmigem 


Schwinden. 
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Abb. 16. Ventilgeber GVG - B 7/14 HF — Nr. 22 (Meß-Scheibe 7/14 cm, 
Stärke » 3 mm): Geber-Null-Anzeige 3 atü; in der Mitte des Probe- 
körpers K 24 Abmessung ca. 20/20/40 cm; Querschnitt 404 cm?; 
hergestellt am 26. 3. 1957. 
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die Eigenspannungen infolge der ungleichmäßigen Schwin- 
dung der inneren und äußeren Fasern keine Auskunft 
geben können. Im Gegensatz dazu zeigt die neue 
Dose spannungslose gleichförmige Längenänderungen aus 
Schwinden, Quellen usw. nicht an. Der Nachweis wurde 
an einem Prisma mit Schwindeigenspannungen durch eine 
nachträglich angebrachte wasserdichte Umhüllung geführt, 
die einen Abbau der Eigenspannungen durch inneren 
Feuchtigkeitsausgleich bewirkte. 

Im Sommer v. J. ergab sich durch das Entgegenkommen 
des Tiefbauamtes der Stadt Mannheim die Möglichkeit, 
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In einem mittleren Querschnitt des ersten Fahrba 
plattenabschnittes von 90 m Länge wurden zwei Dosen ei 
gebaut, und zwar eine in Straßenachse (P) und eine in d 
Randverstärkung (R) der Betonplatte (Abb. 18). Mit d 
sen Dosen sollten die durch die Spannglieder erzeugt 
Vorspannungen nachgewiesen werden. Ferner wurde dic 
neben der Dose R in der Mitte des Randgliedes ein ele 
trischer Temperaturgeber (Maihakgeber) eingebaut. D 
Meßstellen wurden vom 3. bis 5.6.1957 während d 
Spannens der 45 Bewehrungsbündel mit je 40 t Kraft b 
obachtet. Zu Beginn waren bereits einige Bündel te 


Mom nn 


3cm Asphalt 
78cm Beton 


Horizontalgelenke 


78.4 


die Druckmeßdosen Bauart Glötzl in ein Bauwerk einzu- 
bauen und die Genauigkeit ihrer Anzeige unter Baus!ellen- 
bedingungen zu prüfen. Es handelte sich hierbei um die 
Fahrbahnplatte der Jungbuschbrücke über den Neckar in 
Mannheim ?, die mit den Stahlquerträgern in Verbund 
steht. Diese sind an den Hauptträgern derart aufgelagert, 
daß sie den Längenänderungen der Platte folgen können 


(Abb. 17). Die Querträger sind zu diesem Zweck durch 
mit Gelenken versehene Fachwerkfelder an den Haupt- 
& 
Sie Spannungsgeber 
Q IIISBBTILIT ZZIEZ AZ. ZOZZERERZEZEEZZEZ, 
73.06° geber 
30 30 


Spanngliedrichtung: Brückerachs 


Abb. 18. Lage der Meßdosen und des Temperaturgebers in einem 
Querschnitt der vorgespannten Fahrbahnplatte der Jungbuschbrücke. 


trägern aufgehängt. Die Platte spannt mithin von Quer- 
träger zu Querträger in Längsrichtung der Brücke und wird 
zur Aufnahme der Biegungsmomente in dieser Richtung 


Abb. 17. Brückenquerschnitt in Seitenöffnung. 


weise gespannt, um Schwindrisse in der Platte zu ve 
meiden. 

Aus den Druckanzeigen (Abb. 19) kann folgendes Ve 
halten der Fahrbahnplatte abgelesen werden: 


3. 6. 1957: 


8.00 Uhr Beginn der Messungen Platte Randglid 
Lufttemperatur 18,5° 3 7 kg/cm 
9.45 Uhr nach 11% Stunden Sonne 5 < 8 
a %=& [Er -&,) 
Oberseite u Oberseite 
| Druck 
| spannungslose Dehnung & 
= Z der Platfe 
L 24 vg 
Unterseite . Unterseite 
Temperafurverfeilung  Dehnungen und Spannungen 
in der Plate F in der Platte 
bei Sonne infolge Sonnenbestrahlung 


Abb. 20. Schematische Darstellung der Temperatur und Spannuw 
verteilung in der Fahrbahnplatte bei Erwärmung der Oberseite 
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Abb. 19. Diagramm der Meßwerte. 


durch 40-t-Bündel der Fa. Grün & Bilfinger AG., Mann- 
heim, zentrisch und gleichförmig über die ganze Breite 
vorgespannt. In Querrichtung ist sie schlaff bewehrt. 


2 Vgl. Der Stahlbau (1957) S. 237. 


Die Abnahme der Spannungen ist durch Erwärmu 
der Betonoberfläche bei gleichbleibender Temperatur 


3 Zugspannungen können mit der Dose nur im Rahmen der 
wähnten Vorspannung der Membran nachgewiesen werden. 
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ren Lagen zu erklären. Die Lagerung der Platte er- 
ıgt ein Ebenbleiben, während sie sich nach unten 
| verkrümmen will. Hierdurch entstehen oben Druck-, 
n Zugspannungen (Abb. 20), allerdings nicht mit 
ırer Verteilung, da die Temperaturen ungleichmäßig 
eilt sind. 


Die Spannungsabnahme von 13-5 = 8kg/cm? ent- 
ht der Dehnungsbehinderung infolge einer Tempera- 
nderung von 
| ERROR 23 8100.000:-° 7, 

Fr E50 
3.6. 1957: 
[0.00—17.00 Uhr: Spannen von einem Teil der Spann- 
ler. Deutliche Zunahme der Betonspannung in P bei 
m einzelnen Bündel. Bis 14.00 Uhr wurden Bündel 
der R gegenüberliegenden Seite der Platte gespannt, 
laß bei R ein Spannungsabfall bzw. Zugspannungen 
reten mußten. 


9.45 Uhr stieg die Spannung in P ruckartig an; offen- 
sind hier die der Plattenverkürzung widerstehenden 
zrreibungskräfte ruckartig ausgelöst worden. Das Zu- 
bleiben der Spannung bei R wird durch Erwärmung 
‚Außenflächen des Randträgers (Lufttemperatur bis 
C) gegenüber einer Innentemperatur von 22° C erklärt, 
urch am Umfang des Randgliedes Druck-, im Innern 
spannungen erzeugt wurden. 


E6. 1957: 

‚7.00 Uhr Beginn des Spannens, 
-0.00 Uhr Beginn der Messungen, 
.1.00 Uhr Ende der Spannarbeit. 


sroße Differenz zwischen den Meßstellen P und R 
‘ge erheblicher Temperaturspannungen: Die dünne 
‘e erwärmt sich rascher als das kompakte Randglied, 
rch in der Platte zusätzliche Druck- und im Rand- 
Zugspannungen hervorgerufen werden. 

.1.30—12.00 Uhr Regenfall, der eine Abkühlung der 
e und dementsprechend einen teilweisen Ausgleich 
pannungsdifferenz bewirkte, anschließend trübe. 

enn man mit f, die gemittelte Temperatur der Platte 
diejenige des Randgliedes mit tp bezeichnet, ergibt 
ein Dehnungsunterschied zwischen beiden von 
tn—tr): a, sofern sich beide unabhängig voneinander 
agen können. Im aus Platte und Randglied bestehen- 
einheitlichen Querschnitt tritt dadurch eine Verbin- 
F, Fr 


F, HF, auf, die sich aus der Kontinui- 


sskraft X=e- E 
vedingung ergibt und in der Fahrbahnplatte Feine 


| .. 
lere Spannungsänderung 
| 


X Fr 
Ao, = -#e-8&:E —, 
P Er IF: 
| X F, 
andglied a, Swen, » 
agt. Mit: 
F,= 0,18 : 13,05 = 2,35 m? 
FR = 2: 0,5 : 0,5 = 0,50 m? 


E = 300000 kg/cm?,& = 0,00001 ist für dieTemperatur- 
renz = tn TR 


E- 0,000 01 -t. 300 000 - ee = — 0,531 kg/cm? (Druck), 


2,35 
EN 3% ee ® 2 : 
r = 9,000 01 -t 300 000 2,85 +1,47t kg/cm? (Zug) 


Jo 
o=Aop— dor = (— 0,53 — 2,47) = 3,01;1= 20; 
Wer Ao (Druck t 
er Ao= + 0,18: Ao (Druck, wenn tp > tr); 
2,47 
u -7 Ao= — 0,82: Jo (Zug). 
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4. 6. 1957: 
11.30 Uhr: Vor dem Regen wurde gemessen: 
=, oR = 16kg/cm?, 


74 = 
3 73 (Cr 


Hieraus folgt die gemeinsame Mittelspannung in Fahrbahn 
und Randglied bei Reduktion auf gleiche Temperatur mit 
Hilfe der angeführten Abschätzung: 


Im p- Ip = WM — 0,18: 74 = 76,5 kg/cm?, 
=0R + AorR = 16 + 0,82 : 74 = 76,5 kg/cm? (Kontrolle). 


do=9-16=74kg/cm?, t = 


12.00 Uhr: Nach dem Regen wurde gemessen: 
0, = 72, OR=3, 
47 


A6=12—-25=A7kg/em t= 3 


= 19,12. 


01 = 72— 0,18: 47 = 63,5 kg/cm?, 
= 25 + 0,8247 = 68,5 kg/cm?. 


Der Abfall der Mittelspannung kann durch die Wirkung 
der Reibungskräfte, die der Zusammenziehung der Platte 
infolge des Regens Widerstand leisten, sowie durch Eigen- 
spannungen im Randglied gedeutet werden. 


4. 6. 1957: 


23.00 Uhr hatten sich, wie die Diagramme zeigen, die 
Temperaturspannungen weitgehend ausgeglichen. 


Man maß: 
op=65, 0R= 48, No Vicksjemst = 930.205 


Om = 65— 0,18. 17 = 62 kg/cm?. 


9.6.1987: 


6.00 Uhr ist wieder eine maximale Annäherung der 
Spannungen mit einem Mittelwert von om = 61 kg/cm? 
erreicht. 


10.30 Uhr. Die steigende Tagestemperatur hat eine Ab- 
nahme der Spannung im Randglied auf 6 kg/cm? zur Folge, 
da dieses mit der Erwärmung nachhinkt. Die Platten- 
spannung steigt dafür auf 81 kg/cm?, was auf den Wider- 
stand teils des Randgliedes, teils der Plattenlagerung 
zurückzuführen ist. Die gewünschte Mittelspannung von 
60 kg/cm? ist in der Platte vorhanden. 


Eingehenden Aufschluß über den Spannungszustand in 
der Platte konnten zwei Spannungs- und ein Temperatur- 
geber naturgemäß nicht liefern. Für einen weiteren Platten- 
abschnitt hat sich das Tiefbauamt der Stadt Mannheim 
daher dankenswerterweise entschlossen, eine größere An- 
zahl von Meßstellen anbringen zu lassen. Hierüber wird 
gesondert berichtet werden. 


Die Glötzl’sche Dose hat aber bei diesem ersten Einbau 
in ein Bauwerk ihre Brauchbarkeit voll erwiesen. Sie ge- 
stattet eine unmittelbare Spannungsmessung großer Ge- 
nauigkeit; Zunahmewerte von lkg/cm? konnten gut ab- 
gelesen werden. Die Messungen geben ein ausgezeichnetes 
und teilweise überraschendes Bild vom Aufbau der Vor- 
spannungen und von den sehr beachtlichen Eigenspan- 
nungen aus Temperaturdifferenzen. Die eingebauten Dosen 
gestatten später jederzeit erneute Spannungsmessungen, 
wenn die Anschlußstutzen der Leitungen pfleglich behan- 
delt werden. Gleichmäßige Kriech- und Schwindverkürzun- 
gen beeinflussen das Ergebnis nicht. Sie spielen insoweit 
eine Rolle, als sie sich ungleichmäßig über den Querschnitt 
verteilen und zum Aufbau eines Eigenspannungszustandes 
führen, der mit nachgewiesen wird. 


Es ist sehr zu wünschen, daß sich in Bälde eine Ge- 
legenheit findet, die neuentwickelte Dose zur Messung auch 
von Bodenspannungen an einem Bauwerk zu erproben. 
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Warum Messungen an Bauwerken? 


Von Dr.-Ing. Goswin Mittelmann, Frankfurt a.M. 


DK 69.058.5 :531.781.2 : 531.787 : 534.647 
Einleitung 


Wenn man heute die Bauzeitschriften aufschlägt, so 
findet sich in fast jeder Veröffentlichung irgendein Hinweis 
auf „Messungen“, die im Hinblick auf das behandelte Pro- 
blem durchgeführt worden sind, durchgeführt werden oder 
zum mindesten durchgeführt werden müßten. 

Es wird ja im Bauwesen praktisch überall „gemessen“: 
die Länge mit dem Band oder Zollstock, vielleicht sogar 
mit der Schieblehre; die Höhe mit Nivellierinstrument oder 
Theodolit; das Gewicht mit mehr oder weniger genauen 
Waagen. Neben diesen „Grundmeßarten“ erforderte es der 
technische Fortschritt, daß auch andere Größen gemessen 
werden mußten: z. B. die mechanischen Größen Geschwin- 
digkeit und Beschleunigung, die elektrischen Größen Span- 
nung, Stromstärke und Widerstand u. a. m. 

Man könnte nun ganz unbefangen fragen: Warum wird 
eigentlich „gemessen“? Ist das überhaupt erforderlich? — 
Die im Bauwesen Erfahrenen lächeln über eine solche 
Frage. Denn wie sollte sonst ein Bauwerk entstehen kön- 
nen, wenn nicht die genaue Lage eingemessen und die 
Grenzen durch Abmessungen festgelegt wären; wenn nicht 
die verwendeten Baustoffe nach Güte und Gewicht unter- 
sucht würden; wenn nicht Hilfskräfte (wie z.B. der elek- 
trische Strom) durch Messung dauernd in ihrer Größe kon- 
trolliert würden. Aber nicht nur die praktische Ausführung 
erfordert Messungen, sondern es ist auch ein Gebot der 
Sicherheit, daß Messungen durchgeführt werden, die in 
irgendeinem Zusammenhang mit dem Bauwerk stehen; 
d.h. es ist z.B. zu prüfen, ob alle Voraussetzungen und 
Annahmen, die der statischen Berechnung zugrunde ge- 
legt werden, auch tatsächlich im ausgeführten Bau vor- 
liegen. Das bezieht sich zunächst ganz praktisch auf das 
Nachprüfen der sich aus der Berechnung ergebenden Be- 
messung für die einzelnen Bauteile auf der Baustelle (z. B. 
Abnahme der zu verlegenden bzw. verlegten Stahleinlagen). 
Die Berechnung ermittelt auf Grund der vorgegebenen 
(und am Bauwerk nachgeprüften) Abmessungen die sich 
infolge der verschiedenen Belastungszustände ergebenden 
Beanspruchungen und vergleicht diese Werte mit den zu- 
lässigen. Wenn man nun, entsprechend dem bisher Ge- 
sagten, konsequent weiter denkt, so müßte man annehmen, 
daß auch die am Bauwerk tatsächlich auftretenden Span- 
nungen gemessen und mit den rechnerischen verglichen 
würden. Hierbei ergeben sich rein meßtechnisch aber 
einige Schwierigkeiten. Es sind daher auch bisher nur bei 
besonderen Bauwerken (eben solchen, über die in Ver- 
öffentlichungen berichtet wird) Messungen dieser Art 
durchgeführt worden. Außerdem begegnet man auf Bau- 
stellen immer wieder gewissen Vorurteilen und großer 
Skepsis, wenn dort im Auftrag einer Behörde oder der 
eigenen Firma ein Meßingenieur mit seinen Meßgeräten 
auftaucht, die eher in ein physikalisches Labor als auf eine 
Baustelle zu gehören scheinen. Es ist aber nun einmal so, 
daß zur Messung von Spannungen bzw. Dehnungen in 
bezug auf die Genauigkeit sehr empfindliche Geräte erfor- 
derlich sind. Während man sich an die Verwendung eines 
Theodboliten schon längst gewöhnt hat (obwohl er doch auch 
ein sehr kompliziertes Instrument ist), kann man sich mit 
dem Anblick einer elektronischen Meßbrücke nicht befreun- 
den. Trotzdem kann immer wieder festgestellt werden, daß 
nach dem Vorliegen der ersten Ergebnisse die Anteilnahme 
an allem, was mit dieser Art von Messungen zusammen- 
hängt, wächst und sich bis zu großem Interesse steigert. 
Und damit sind wir bei einem weiteren wesentlichen Punkt 
angelangt, nämlich dem Wert von Meßergebnissen für die 
Entwicklung und Ergänzung von Berechnungsverfahren. 
Es gibt immer wieder Bauteile, die nicht genau berechnet 
werden können (z.B. schiefe Platten); hier geben die 


Messungen an bereits ausgeführten Bauwerken bzw. 
Modellen wertvolle Hinweise für die Ermittlung der Be: 
spruchungen, ja sie stellen oft das einzige Hilfsmittel 
die Lösung derartiger Probleme dar. 2 

Im folgenden wird an einigen Beispielen erläutert, \ 
solche Messungen durchgeführt werden und welch 
Zweck sie dienen. Selbstverständlich gibt es noch vi 
andere interessante Meßaufgaben im Bauwesen; die h 
behandelten scheinen aber besonders geeignet zur Erläu 
rung des vorliegenden Themas. 


Spannbeton (Messungen an Spanngliedern) 


Ein besonders gutes Beispiel für das oben Gesa, 
bietet das Gebiet des Spannbetons. Es darf als bekaı 
vorausgesetzt werden, daß hierbei durch Einleitung \ 
verhältnismäßig großen Zugkräften in die Spanngliedenc 
ein Eigen- bzw. Vorspannungszustand des Tragwerkes 
zeugt wird, der den endgültigen Spannungszustand m: 
geblich beeinflußt. Daraus ist ersichtlich, daß diese Krä 
möglichst genau bestimmt werden müssen, denn so 
stimmen die Beanspruchungen, die der Statiker im Bi 
für diesen Lastfall berechnet hat, nicht mit denen, die t 
sächlich auftreten, überein. Die Berechnung verliert ihı 
Sinn, wenn dieser künstlich erzeugte Vorspannungszusta 
nicht so beschaffen ist, wie es in der Berechnung angeno 
men worden ist. Bei der Betrachtung dieses Proble 
müssen zwei Fragen beantwortet werden: 

1. Wie groß ist die in die Spannglieder eingeleit 
Kraft? 

2. Wie groß ist die Spannkraft an irgendeiner (@ 
z.B. an der statisch ungünstigsten) Stelle des Gliedes? 

Zum ersten Punkt kann gesagt werden, daß die Zi 
kraft im allgemeinen mit Hilfe des Pressendruckes (Ma 
meteranzeige) und des Kolbenquerschnittes der Spa 
presse bestimmt wird. -Auf diese Weise dürfte es 4 
kaum möglich sein, die von den Vorschriften geford# 
Genauigkeit zu erreichen, was einmal an der unzul& 
lichen Druckanzeige durch die üblichen Manometer Ü 
und zum anderen darin seine Ursache hat, daß die Dru 
verluste in der Zuleitung zwischen Pumpe und Spannpre 
und in der Presse selbst nicht genau bekannt sind, bes 
ders wenn ein Kolbenhub (Spannweg) von einigen Ze 
metern vorliegt. Die hierdurch entstehenden Fehler las 
sich auch nicht durch Korrekturfaktoren erfassen, da 
verschiedenen Einflüsse variabel sind. 

Es hat sich daher als notwendig erwiesen, eine and 
Möglichkeit zur Messung der Ziehkraft zu finden: die M 
sung muß an einer Stelle der Spannvorrichtung du: 
geführt werden, durch welche die gesamte auf das Spa 
gliedende ausgeübte Kraft „hindurch“ muß; außerd 
dürfen von dieser Stelle aus bis zum Spanngliedende ke 
Verluste mehr auftreten. Bei jedem Spannbetonverfah 
wird hierfür eine bestimmte Stelle der verschiede 
Spannvorrichtungen in Frage kommen. Im allgemeiı 
wird man die Dehnung an dieser Stelle infolge der ein 
leiteten Spannkraft mittels irgendeines Dehnungsmeßx 
fahrens ermitteln. 

Bei der Verwendung geeigneter Meßgeber, z.B. D 
nungsmeßstreifen [1], ergeben sich einige bemerkenswe 
Tatsachen: 

1. Es besteht die Möglichkeit, die Größe der tatsäch 
eingeleiteten Ziehkraft zu registrieren, so daß ein bleib 
des Dokument über den ganzen Spannvorgang entsteht. 

2. Durch Benutzung eines elektronischen Relais k 
bei Erreichen einer bestimmten Kraft (Sicherheit ge 
Fließen des Spanngliedmaterials) die elektrische Ölpur 
ausgeschaltet bzw. ein Warnsignal ausgelöst werden; h 
durch wird ein Überschreiten der kritischen Spannkraft 
Sicherheit vermieden. 
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„RAJASIL BS“ 


greift in den Hydratationsprozeß des Zemeni 
selbst ein und verändert diesen dadurch grun 
legend. 


verhütet sicher und dauerhaft Betonschäden dur 
Umsetzen des löslichen „freien Kalkes”“ im Zeme 
und eindringender aggressiver Salze in unlöslic 
und chemisch widerstandsfähige Verbindungen. 


verbessert außerdem wesentlich die mörtelte« 
nischen Eigenschaften von Beton und Zementmört: 


steigert die Festigkeit und Dichte von Zemer 
mörtel und Beton erheblich und zuverlässig. 


macht den Beton beim kRütteln verdichtungswillige 


erzeugt im Beton keine zusätzlichen Lufipore 
Zementmöriel und Beton sind trotzdem frost- ur 
weitgehend aggressionsbeständig. 


ist dosierungsunempfindlich. 


Weitere Erzeugnisse: 


hervorragendes, sehr wirtschaftliches Betondic 
tungsmittel mit erheblicher Festigkeitssteigerur 


wirksamer Betonverflüssiger. 
Neutralisierungsmittel gegen Mauerausblühu 
gen, Mauersalpeter usw. 
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3. Bei genauer Beobachtung der Zeigerbewegung an 
Meßbrücke während des Spannens bzw. auf Grund der 
elmäßigkeit der aufgezeichneten Kurve ist eine Be- 
ilung des Spannvorganges in allgemeiner Beziehung 
3. ruckartige Spannkrafteinleitung usw.) möglich. 


4. Die Möglichkeit, durch Messen der Endkräfte auf 
len Seiten eines Spanngliedes bei einseitigem Anspan- 
eine Aussage über die Spannkraftverluste zu machen, 
t bereits zum zweiten wichtigen Punkt über, zu der 
ze nach dem Spannkraftverlauf längs eines Spann- 
des, die sich wegen der beim Einleiten der Ziehkraft 
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1. Automatisch geschriebenes Diagramm für Zieh- und Festhalte- 
bei einseitigem Spannen und Ablassen eines Spanngliedes (die 
für das Umsetzen wurde der Übersicht wegen herausgelassen). 


tehenden Reibung zwischen Spanngliedmaterial und 
hhülse nicht ohne weiteres beantworten läßt. 


Jiese durch Reibung entstehenden Spannkraftverluste 
len durch die Annahme von Reibungskoeffizienten be- 
sichtigt, für deren Ermittlung u.a. der Quotient aus 
‚kraft zu Festhaltekraft von maßgebender Wichtigkeit 
Unter Benutzung einer automatisch registrierenden 
}brücke und eines Umschalters, der diese Meßbrücke 
chselnd mit den Meßstreifen an der Ziehseite und der 
rseite verbindet, entsteht nach der oben beschriebenen 
methode ein Diagramm, aus dem die Zieh- und Fest- 
kraft sofort entnommen und damit die Reibungsbei- 
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werte zu jedem Zeitpunkt des Spannvorganges ohne große 
Schwierigkeit ermittelt werden können (Abb. 1). — Bei 
anderen Verfahren, bei denen vor bzw. während der Mes- 
sung der Spannvorgang unterbrochen wird, läßt die Zieh- 
kraft infolge kleinster Nachlaßwege sofort nach und es 
wird eine kleinere Ziehkraft gemessen, als tatsächlich beim 
Anspannen vorhanden war, während die Größe der Anker- 
kraft sich hierbei nicht ändert. Dadurch werden im allge- 
meinen zu günstige Reibungsbeiwerte erhalten. 

Wie oben erläutert wurde, werden hierbei nur die 
Kräfte an den Spanngliedenden gemessen; es interessiert 
aber auch die Kraft an bestimmten Punkten des Spann- 
gliedes. Diese kann auf Grund des angenommenen Rei- 
bungsgesetzes aus den beiden Endkräften berechnet wer- 
den. Ob aber die bisher zugrunde gelegten Beziehungen 
hierfür stimmen, kann ohne weiteres nicht genau gesagt 
werden. Es besteht demnach das Bedürfnis, die Kraft un- 
mittelbar am Spannglied zu messen. Da die Glieder bei 
jedem Spannbetonverfahren anders ausgebildet sind (Rund- 
stähle, einzeln oder in Bündeln; ovale Stäbe; Litzen u. a.), 
ergibt sich die Notwendigkeit, jeweils eine entsprechende 
Meßmethode anzuwenden. Da im allgemeinen in den 
Spanngliedkanälen wenig Platz ist, eignen sich als Geber 
Dehnungsmeßstreifen, die bisher sowohl bei Rundstählen 
als auch bei Litzen und Bündeln aus ovalen Stählen Ver- 
wendung gefunden haben. Zur Überwachung des Spann- 
vorgangs haben sie sich gut bewährt, für Langzeitmessun- 
gen (also z.B. zur Erfassung des Kriecheinflusses) scheinen 
sie weniger geeignet. Hier verwendet man zweckmäßig 
Maihak-Saiten oder Ritzdehnungsschreiber (System DVL) 
[2], von denen erstere allerdings keine Registriermöglichkeit 
bieten. — Die Durchführung solcher Messungen ist nicht 
ganz einfach, aber auf diese Weise ist es möglich, die 
Größe der Spannkraft entlang eines Spanngliedes zu er- 
fassen und die gemessenen Werte mit der Berechnung zu 
vergleichen, die getroffenen Annahmen für den Spannkraft- 
verlauf zu überprüfen und evtl. zu berichtigen. 

Insbesondere ergab z.B. die Messung unmittelbar 
hinter dem Verankerungskörper, daß beim Absetzen der 
Ziehkraft von der Spannvorrichtung auf den Verankerungs- 
körper die Spanngliedkraft infolge Umsetzweg um 15— 20/0 
(ie nach der Größe der Reibung) abfällt [3], d.h. der Beton 
hinter dem Verankerungskörper wird demnach nicht mit 
der vollen, der maximalen Ziehkraft entsprechenden Span- 
nung belastet. Dieser Effekt kann noch durch ein Nach- 
lassen der Überspannung verbessert werden, so daß die 
Krafteinleitungszone im Bereich der Verankerungskörper 
wesentlich geringer belastet wird, als es auf Grund der 
maximalen Ziehkraft zunächst den Anschein hat. 

Abschließend darf gesagt werden, daß die Ergebnisse 
der verschiedensten Messungen an den Spanngliedern der 
Entwicklung des Spannbetons sehr dienlich waren und sein 
werden, daß durch eine möglichst exakte Erfassung des 
Vorspannungszustandes grundsätzliche Bedenken gegen 
diese verhältnismäßig neue Baumethode beseitigt werden 
konnten, und, falls diese Skepsis noch bestehen sollte, daß 
durch weitere ausführliche Messungen dazu beigetragen 
wird, sie endgültig zu beseitigen. Hieran sollten Bauherren 
und Baufirmen in gleichem Maße interessiert sein. 


Schalenkonstruktionen (Messung von Betonrandspannungen) 


Bei Konstruktionen, die der Rechnung schwer oder gar 
nicht zugänglich sind, stellt die Messung ein wichtiges 
Hilfsmittel zur Erfassung der tatsächlichen Verhältnisse: 
dar. So sollte z. B. festgestellt werden, ob eine wellblech- 
artige Dachkonstruktion aus Beton ohne die bei Kreis- 
zylindern üblichen Endscheiben die an einen solchen Bau- 
teil gestellten Anforderungen erfüllt; insbesondere ergab 
sich die Frage, ob die in der statischen Berechnung ge- 
troffenen Annahmen in Wirklichkeit erfüllt sind, da es sich 
um eine außergewöhnliche Schalenform bzw. -ausbildung 
handelte. Zu diesem Zweck wurde eine Versuchsschale im 
Maßstab 1:1 gebaut und mit Hilfe von Maihak-Saiten die- 
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Betondehnungen an der Ober- und Unterseite an inter- 
essierenden Punkten gemessen [4]. Hierzu wurden wäh- 
rend des Betonierens mit Hilfe einer Schablone Dübel für 
die Festhalteschrauben und für die Lagerung der Schneiden 
angebracht (Abb. 2), so daß nach dem Ausschalen des 


Abb. 2. Schablone für das Anbringen von Maihak-Außensaiten 
(an der Unterseite der Schale). 
Betons der Meßgeber verhältnismäßig einfach befestigt 
werden konnte (Abb. 3). Die Schale wurde anschließend in 
mehreren Laststufen durch Aufbringen von Sand bis 1,75 
(g + p) belastet, um ihr Verhalten zu untersuchen. Außer 
den Maihak-Saiten 
waren noch Meß- 
uhren zur Eiıfas- 
sung der Durch- 
biegung und seit- 
lichen Verschie- 
bung der Rand- 
glieder, sowie mit 
Meßstreifen ver- 
sehene Zugbänder 
an den Stützen 
1,0 m unter der 
Schale zur Auf- 
nahme eines evtl. 
auftretenden Hori- 
zontalschubes in 
Querrichtung ange- 
bracht. Alle Meß- 
geräte waren So 
angebaut, daß der 
Beginn der In- 
stabilität in der 
Querrichtung sehr 
gut hätte kontrol- 
liertt werden kön- 


Abb. 3. Maihak-Außensaiten zur 


Dehnungsmessung in Längs- und nen. Die Schale 
Querrichtung (an der Oberseite der Schale). blieb aber unter 
der 1,75fachen Last 


noch stabil und es traten keine außergewöhnlichen Ver- 
formungen auf. Für die Längsrichtung konnte eine gute 
Übereinstimmung der Meßergebnisse mit den nach der Be- 
rechnung erwarteten Werten festgestellt werden. In der 
Querrichtung traten nur unbedeutend kleine Beton- 
spannungen auf. Der Versuch mit den hierbei durch- 
geführten Messungen hat demnach ergeben, daß die der 
statischen Berechnung zugrunde gelegten Annahmen für 
diesen Fall zutreffen. 


Fahrbahnplatten (Messung von Betoninnenspannungen) 


Während es sich beim vorigen Beispiel darum handelte, 
Betonrandspannungen zu ermitteln, soll im folgenden über 
eine Möglichkeit zur Messung von Betoninnenspannungen 
berichtet werden. 

Bei Messungen an Betonfahrbahnplatten (Startbahnen 
auf Flugplätzen, Autobahnen u.a.) besteht die Schwierig- 
keit, daß infolge der Reibung zwischen Platte und Unter- 
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grund aus den Dehnungen infolge Temperaturänderung 
nicht ohne weiteres die Größe der Spannungen bestim 
werden kann (verhinderte Formänderung). Es entsteh 
bei einer aufliegenden Betonplatte z. B. bei Verminderu 
der Temperatur zur Mitte hin Zugspannungen, wele 
durch Druck infolge Vorspannung so kompensiert werd 
können, daß die Platte nicht aufreißt. Die theoretisc 
Untersuchung macht es erforderlich, Reibungsbeiwerte a 
zunehmen, und zwar einmal zur Erfassung der Kräfte 
den meist sehr langen, wenn auch geraden Spanngliede 
und zum anderen zur Klärung des Kräftespiels zwisch 
Platte und Unterbau (evtl. mit besonderer Gleitschich 
Beide Anteile beeinflussen den Verlauf und die Größe d 
durch die Vorspannung erzielten Betondruckspannung 
wesentlich. Zum ersten wurde bereits ausführlich Stellu 
genommen, und auch die Frage nach dem Reibungsbeiwe 
Platte—Unterbau läßt sich einigermaßen genau nur na 
Durchführung von entsprechenden Messungen beantworte 

In einem Vorversuch wurde unter Verwendung v« 
Meßstreifen und Meßuhren festgestellt, bei welcher Kre 
die Versuchsplatte beginnt, sich zu verschieben, und a 
den gewonnenen Ergebnissen auf die Größe des Reibun 
beiwertes geschlossen. 

Während der Messungen an der fertigen Betonba 
wurden u.a. die Temperaturen in der Luft und in 
Mitte der Bahn im Beton und die Betonspannungen 
messen. Hierzu wurden Maihak-Temperaturgeber 
Betoninnengeber eingebaut (Abb. 4), wobei der Aufb 


nn 


Abb. 4. Einbau von Maihak-Temperatursaiten (unten rechts) 
und Betoninnengebern (oben links). 


letzterer es ermöglicht, Betonspannungen auch bei verhi 
derter Dehnung zu messen. Das Ergebnis ist in Abb 
zusammengefaßt. Es ist leicht zu erkennen, daß die Te: 
peraturen im Beton gegenüber denen der Luft (Schatte 
um etwa 2 Std. nacheilen. Die Größe der Temperati 
änderungen beträgt im Beton nur etwa die Hälfte de 
jenigen der Luft. Die Betonspannungen zeigen einen sy 
chronen Verlauf mit den Betontemperaturen. Es ist no 
zu bemerken, daß die Geber für die Betonspannungen ı 
eine automatisch registrierende Meßbrücke angeschloss 
waren, so daß ein lückenloses Bild gewonnen wurde. 

Ein eingehender Vergleich zwischen den gemessen 
Ergebnissen und den Annahmen für die theoretisc 
Untersuchung wird weitere Aufschlüsse zur Klärung d 
hier vorliegenden Problems bringen. 


Dalben (Messung von Stahlspannungen) 


Ein gutes Beispiel dafür, wie die Messung der Theo! 
die notwendigen Unterlagen vermitteln kann, gibt es : 
Hafenbau. In letzter Zeit ist man dazu übergegangen, € 
Holzdalben durch Stahldalben zu ersetzen. Diese Dalb 
müssen sowohl genügend Festigkeit besitzen als auch 
nügend elastisch sein, um die Schiffsstöße aufnehmen 
können; sie sind im Erdboden elastisch eingespannt; € 
Grad der Einspannung hängt einerseits von der Bodena 
andererseits von der Form des Dalbenpfahles ab. Es. 


Be 5: 


e 


Me 
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wichtig, Unterlagen für die Bemessung solcher Stahl- 
en zu erhalten, die in verschiedenen Formen als Rohr- 
r Profildalben ausgeführt werden. Aus diesem Grunde 
den Versuche am Nordostseekanal bei Flemhude [5] 


Geber im freien 


2 ‚E=\ (in Sonne) 
el’ N Geber im Freien 
\ PT (im Schaffen) 
\ N 
20 \ 1 R 
\ ! \ 
 _ Geber im Beton |! / 
\ ; ! 
10 BR s ar 
x 12% 716% 20% 24 oo 4 77 z 8% 712% y/; RI 20 [77 DU 00 4 00 80 12% 
S ke im 20. Sept — 21Sepf 7 em 20.Sept 
& PEN 5 
Ss 59 EN ! N 
S 5 " N Ü NS 
Se N / Er 3 
S 8- , NA 4 SE 
S 30 gr Be Semagı‘ 


bb. 5. Außentemperaturen, Betontemperaturen und angezeigte 
Dehnungen in Abhängigkeit von der Tageszeit. 


| im Hamburger Hafen durchgeführt, bei denen die 
innungen bei Beanspruchung durch eine horizontale 
Ikraft am Kopf der Dalben gemessen wurde. Hierbei 
tden Dalben verschiedenster Bauart untersucht. 


bb.6. Meßglied zur Ermittlung von Dehnungen an gegenüber- 
liegenden Punkten in rohrähnlichen Bauteilen. 


|Zur Messung der Dehnungen ist eine besondere Ver- 
ıseinrichtung gebaut worden, die aus einer Anzahl von 
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Meßgliedern besteht, welche nach Belieben miteinander 
verbunden werden können. Die einzelnen Meßglieder ent- 


halten gegenüberliegend zwei Ritzgeräte (System DVL) 


$) 


so daß an zwei gegenüberliegenden Punkten der Dalben- 
rohre die Spannungen gemessen werden können, um den 
Einfluß von Biegung und Normalkraft zu erfassen, Die 


beiden gegenüber- 
liegenden Mebß- 
geräte jedes Glie- 
des sind durch 
zwei Preßluftzylin- 
der miteinander 
verbunden (Abb. 6), 
die mittels eines 
Stößels die Geräte 
an die Innenwan- 
dung pressen, so- 
bald das Gerät an 
der vorgesehenen 
Stelle zur Messung 
ist. Abb. 7 zeigt 
eine aus einer grö- 
Beren Anzahl von 
Gliedern bestehen- 
de Meßschlange 
vor der Einbrin- 
gung in ein Dalben- 
rohr. Der Vorteil 
dieser Einrichtung 
ist, daß auf diese 
Weise die Deh- 
nungen im Innern 


gesteuert hat. 


Abb: 7. „Me 


| 


Bschlange“ 


vor der Einbringung in ein Dalbenrohr. 


des Rohres auch unterhalb der Sohle 
sıemessen werden können. 


Die Auswertung ergab u.a., daß die Stelle des maxi- 
malen Momentes nach den Ergebnissen des Versuches 
höher liegt, als nach der Theorie zu erwarten war. 

Auch hier ist es offensichtlich, daß die Messung einen 
wertvollen Beitrag zu dem vorliegenden Problem bei- 
(Fortsetzung folgt) 
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\ 666.97 : 627.82 
Zur Technologie des Betons großer 
| Staumauern 


Zur Zeit werden in den Walliser Alpen vier große Talsperren 
Ühtet. In der nebenstehenden Tabelle sind dazu einige kenn- 
‚inende Angaben zusammengestellt. 

(Diese vier Staumauern werden bei einem mittleren Zement- 
lt von 180 bis 200 kg/m? Beton etwa 1,6 bis 1,8 Mio t 
ent erfordern, was einem Gegenwert von 160 bis 180 Mio 
\veizer Franken entspricht. Diese Zahlen zeigen, welche 
zielen Auswirkungen hier die Zementdosierung mit sich 
‚gt. Während des Sommers 1956 stellten die drei Baustellen 
nce, Mauvoisin und Moiry täglich 12 000 bis 15 000 m? Beton 
gerade diese ungeheuere Größe des Baugeschehens lohnte 
Anwendung genau arbeitender Betonierungsanlagen mit 
(hörigen Laboratorien. Man kann geradezu von einer 
‚striellen Produktion des Betons sprechen, deren Methoden 
"hinsichtlich der Zuverlässigkeit von denen z. B. chemischer 
"iken oder von Hüttenwerken nicht unterscheiden. Die in den 
\nlaboratorien investierten Kosten entsprechen allein etwa 
Im Betrag von 0,50 sfrc. je m? Beton. 

‚Jber einige Erfahrungen, die für die Eigenart der Bau- 


re kennzeichnend sind, sei im folgenden berichtet. 
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| Größte Höhe 
Betonmassen | der Mauer- 
Lage der Sperre Bauherr |Tragsystem) der Mauer | krone über 
in m$ Gründungs- 
sohle in m 
| | 
LaGrande |Grande |Schwer- 5,8: 106 284 
Dixence |Dixence |gewichts- 
NISEAS mauer | 
Mauvoisin |Forces Bogen- 2,1 10° 237 
| Motrices |staumauer 
du Mau- | 
 voisin S.A. 
Moiry |Forces |Bogen- 0,8 . 10% 145 
| Motrices |staumauer 
\delaGou- 
'gra DIE 
Zeuzier |Forces |Bogen- 0,3 - 106 155 
‚Motrices | staumauer 
| de la Li- 
enne S.A. 
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1. Größe und Gestalt der Probekörper 


Es ist bekannt, daß mit zunehmender Größe der Probe- 
körper die in der Prüfmaschine festgestellte Festigkeit ab- 
nimmt. Dies hängt, so wird allgemein angenommen, damit 
zusammen, daß der Bruch von Stellen geringerer Festigkeit 
ausgeht, und daß solche Stellen aus statistischen Gründen eher 
bei großen als bei kleinen Probekörpern zu erwarten sind. 
Offenbar kann die Erwartung von Stellen geringerer Güte nicht 


7) linear mit den Abmes- 
Sur sungen zunehmen. In 
Se Abb. 1 ist dieser Zu- 
s 7 m sammenhang für Pris- 
SZ men quadratischen 
SS Querschnitts mit einem 
Ss Verhältnis h/b=2 dar- 
8% gestellt. Von b=30 cm 
a) sinkt die gemessene 
Sur, Festigkeit bis b = 80 
0 20 30 #0 60 80 cm 100 um etwa W°o und 
‚Seitenlönge des Querschniffguadrats b hat dort etwa ihren 
asymptotisch _erreich- 


Aubel, ten Mindestwert. 

Hauptsächlich wegen der Reibung zwischen den Druck- 
backen der Prüfmaschine und dem Prüfkörper sinkt die ge- 
messene Festigkeit mit steigendem Verhältnis h/b. In Abb. 2 
ist für verschiedene Betongüten diese Gesetzmäßigkeit dar- 
gestellt. Von h/b = 1,5 bis h/b = 2,0 ist die Abnahme der ge- 
messenen Festigkeitswerte nicht mehr bedeutend, ebenso der 
Abfall über h/b = 2 hinaus. 


Die Querschnittsgröße der Probekörper richtet sich bekannt- 
lich nach der Größe des Größtkornes. Für ein Größtkorn von 
20cm hätte nach dem Ermessen der Schweizer Ingenieure ein 
Wert b = 60 gewählt werden müssen. Man entschloß sich 


4 


Betonfestigkeif für voriables h/b 
bezogen auf h/b 


Abb. 2. 


jedoch, das Größtkorn der Probekörper auf 12cm zu ver- 
mindern, wobei der technologische Einfluß der Korngruppe 
12 — 20 cm dem der Körnung 12cm gleichgeachtet wurde, und 
damit Probekörper mit b = 30 cm herzustellen. Blieb noch die 
Frage: Quadratischer oder kreisrunder Querschnitt? Man ent- 
schied sich für den runden Querschnitt wegen der bekannten 
Vorteile: Die geometrische Zentralsymmetrie vermindert die 
unangenehmen Folgen nicht zu vermeidender Exzentrizitäten 
beim Druckversuch, das Fehlen der Ecken bringt eine gleich- 
mäßigere Verarbeitung des Betons in der Schalung des Probe- 
körpers entsprechend den Verhältnissen im Bauwerk. Das 
Gewicht der gewählten Zylinder von 45cm Höhe mit Kreis- 
querschnitt von 30cm Durchmesser betrug ca. 80 kg, mit der 
stählernen Schalungsform insgesamt 130 kg, war also gerade von 
zwei Männern zu handhaben. Es sei hier noch die Bemerkung 
angefügt, daß die Größe der Probekörper nicht nur die Ergeb- 
nisse der Festigkeitsprüfung, sondern auch die der wiederholten 
Tiefkühlung und des anschließenden Auftauens beeinflußt. Je 
dicker die Körper sind, um so ungleichmäßiger ist bei diesen 
Versuchen die Verteilung der Temperatur in den Körpern und 
um so größer sind die Spannungen der daraus resultierenden 
Eigenspannungszustände. 

Es ist für die Prüfungsergebnisse nicht gleichgültig, ob die 
Kraft parallel oder senkrecht zur Betonierungsrichtung der 
Prüfkörper aufgebracht wird. Das hängt damit zusammen, daß 
sich durch kapillare Wirkung Wasser an der oberen waag- 
rechten Begrenzungsfläche des frischbetonierten Körpers absetzt. 


Nennt man Kp bzw. Kv die Festigkeiten, die sich ergeben, 
wenn der Pressendruck parallel zur Betonierungsrichtung bzw. 
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unter 90° dagegen geneigt erfolgte, so ergab sich Kp:. 
= 1,10. Dies Ergebnis ist wichtig in Hinsicht darauf, daß ] 
Schwergewichtsmauern die Werte Kp, bei Bogenstaumauern ( 
Werte Kv in Betracht kommen. 


2. Festigkeitswerte des Betons der Baustelle und der Prüfkörj 


Die Frage, wieweit die an Prüfkörpern festgestellten Fest 
keitswerte denen des Bauwerkbetons entsprechen, ist von ni 
zu überschätzender Bedeutung. Zunächst ist zu bedenken, f 
die Kornzusammensetzung der Prüfkörper, die nur der Bet 
mischmaschine des Bauwerkbetons entnommen werden, sich 
lich von der mittleren der gesamten Kübelmischung sehr 
weichen kann; denn die Kübel enthalten mehr als die 100fa« 
Betonmenge eines Probekörpers; es ist dabei noch zu bedenk: 
daß die modernen Rüttler einen sehr gleichmäßigen Bauwer 
beton herstellen. Es ist weiter festgestellt worden, daß unw 
kürlich die Arbeiter, die die Schalungen der Prüfkörper an « 
Mischmaschine füllten, danach strebten, zur Arbeitserleich 
rung die dickeren Zuschlagteile fernzuhalten. Man ents 
sich daher, folgendes Verfahren anzuwenden: Die Füllung « 
Mischmaschine, aus der der Beton für die Probekörper e 
nommen wurde, wurde in zwei Körnungsstufen, nämlich (0 
und 60—120 nach der Entnahme aus der Maschine aufgete 
und damit der Prüfkörperbeton zusammengesetzt, wie es d 
Aufbau des Bauwerkbetons entsprach. Durch eingehende V 
suche wurde festgestellt, daß der so hergestellte Prüfkörp 
beton praktisch die gleiche Güte hatte wie der Beton, der: 
der Maschine ohne Aufteilung als sicherer Mittelwert entno 
men und verarbeitet wurde. Danach wurde das beschriebe 
synthetische Verfahren der Herstellung des Prüfkörperbetc 
allgemein durchgeführt. Es bleibt danach noch der Einfluß « 
klimatischen Umstände, unter denen Prüfkörper und Bauwe! 
beton erhärten. Der Bauwerkbeton wird mit nur gering 
Temperaturschwankungen zwischen 4-10°C eingebracht. 
Massenbeton wirkt sich die Hydrotationswärme des Zeme 
in einer Erhöhung der Betontemperatur aus. Im Alter 
130 bis 161 Tagen wurden in Grande Dixence 36 Zylind 
45/30 aus der Mauer herausgebohrt und ihre Druckfestigk 
mit der der Prüfkörper verglichen. Die Prüfkörper werd 
unmittelbar nach ihrer Herstellung in geschlossenen Räu 
bei 20°C und gesättigter Feuchtigkeit aufbewahrt. Im Mil 
wies der Bauwerksbeton eine Druckfestigkeit von 172, die « 
in Schalung hergestellten Prüfkörper von 163 kg/cm? auf. 


3. Entstaubung der Zuschlagstoffe 


Abb. 3 zeigt die Ergebnisse 
| Festigkeitswerte | 


einiger Versuche über das wich- 
tige Problem der Entstaubung, 


d.h. der Entfernung der schäd- 

lichen Sandteile unter 0,1 mm S 10 
Korngröße. Der Zementanteil be- S° 
trug 140 kg/m? fertigen Betons. SAT 
Es erwies sich als notwendig, den RS 
Anteil des staubfeinen Materials 380 
auf 1° der gesamten Zuschlag- Ss 
stoffe zu begrenzen. Es genügte I 2 
jedoch nicht, die Zuschlagstoffe Sao 
vor dem Einfüllen in die Silos 

zu waschen. Durch das Einfüllen 


und die Entnahme bildete sich 
wiederum Staubfeines, und es 
war ein Nachwaschen nötig. — 
[Nach J.-P. Stucky: Techno- in"io 
logie et contröle des barrages en Abb. 3 

beton, Bulletin Techn. Suisse Ro- nr 

mande 82 (1956) Nr.19, S.321.] A. Mehmel, Darmstadt! 


bezogen auf das Gewich 
des gesamten Zuschla 


DK 624.915 : 691.328 : 69.024.155 
Dachhaut avs Tonnenschalen 


Bei dem Neubau der Turnhalle einer höheren Schulel 
Daly City bei San Francisco wurde durch Verwendung 
gefertigter Stahlbeton-Tonnenschalen eine eigenartige Da 
ausbildung hergestellt. Diese Form wurde im Wettbewerb 
der Stahlbauweise entwickelt und kann infolge ihrer W 
schaftlichkeit durch den Fortfall der hohen Schalungskos 


auch bei noch größeren Spannweiten aussichtsreiche Verw 
dung finden. . 


Die zweischiffige Halle hat eine Gesamtbreite von 31,70 


und ist 54,86 m lang. In die Planung ist auch ein Wirtscha 
gebäude in ähnlicher, nur kleinerer Ausführung einbezog 
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3» 12 Dachschalen wurden durch drei in Abständen von 
85 m angeordneten Rahmenpaare gestützt und so verlegt, 
3 die über den Mittelrahmen gestoßenen Werkstücke ein- 
ig um 2,74m auskragen. 

Die Dachhaut wird durch 20 t schwere Werkstücke in Gestalt 
her Tonnen gebildet, die bei 18,59 m Länge, 4,57 m Breite, 


Abb. 1. Herstellung der Werkstücke. 

)9m Stich eine Stärke von 8,9 cm aufweisen und aus Leicht- 
ton von 1635 kg/m? Gewicht mit 210,9 kg/cm? Festigkeit 
rgestellt wurden. Die angeordnete Bewehrung ist die all- 
mein übliche für dünne Schalen. Bis auf den auskragenden 
il wurden die Werkstücke auf Wellblechschalung betoniert, 
‚hierdurch eine günstigere akustische Wirkung der unverkleidet 
sibenden Untersicht erzielt wird (Abb. 1). Zum Betonieren 
ıer Reihe von 6 Tonnen wurden etwas weniger als 4 Stun- 
n benötigt. Den Schalungsformen der einzelnen Stücke 
ırde keine Überhöhung gegeben, da die Durchbiegung in 
r Mitte der Spannweite nur etwa 13mm betrug und vom 
allenfußboden aus kaum wahrnehmbar war. Ein wesent- 
her Vorteil der ganzen Anordnung besteht darin, daß keine 
rsteifungsbalken über den Stützpunkten erforderlich sind 


| 
| 
| 
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Abb. 2. Versetzen der Tonnenschalen. 


'd kleine Versteifungsrippen von 7,6cm zusätzlicher Stärke 
'rchaus genügen. Nach etwa 8 Tagen wurden die Schalen 
) den Lagerplätzen befördert. Das Versetzen erfolgte durch 
ırbare 50-t-Krane, welche die Fertigteile zunächst auf je 
vei verbundene Fahrgestelle Juden. Nach Abschleppen zu den 
baustellen wurden die Werkstücke auf die Rahmen gehoben 
bb.2). Für den Aufstellungsvorgang besitzen die Schalen 
mm starke Stahlzugstangen, die im Abstand der Stützrahmen 
geordnet sind und ein Strecken der Tonnen verhindern sollen. 
her den Auflagern sind in den Rändern der Tonnen Aus- 
arungen vorhanden, in welche in den Rahmenriegeln sitzende 
Ihrstücke eingreifen, die nachträglich verschweißt werden. 
ıch Einbau aller Werkstücke werden die Zugstangen beseitigt. 
rschweißte Platten verbinden die einzelnen Schalen, um hier- 
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durch einen erdbebensicheren Zusammenhang zu erzielen. Die 
Vertiefung zwischen den Tonnenschalen wird durch Leicht- 
beton als Entwässerungsrinne mit entsprechendem Gefälle aus- 
gebildet. 

Die stützenden Rahmenreihen bestehen aus je zwei Drei- 
gelenkrahmen von 27,43m Spannweite. Jede ebenfalls vor- 
gefertigte Rahmenhälfte wiegt 24t. Die Stiele sind 40,6 cm 
dick, am Fuß 76,2cm, am Riegelanschluß 152,4cm und am 
Gelenk 51,9 cm stark. Riegeloberkante liegt 6,71 m über Hallen- 
fußboden. Die Mittelgelenke wurden in Stahl ausgebildet. 
Für die Aufstellung der Rahmen wurden im Bereiche dieser 
Gelenke zwischenzeitlich schwere abgebundene hölzerne Gerüst- 
böcke vorgesehen, welche bis zur Eintragung der gesamten 
Dachlast stehen blieben. [Nach Precast Arches Form Gym Roof, 
Engineering News-Record 158 (1957) Nr. 5, S. 45--47.] 


Dr.-Ing. F. 1’Allemand. 


DK 624.21.012.46 : 625.745.1.001.86 (73) 
Amerikanische Erfahrungen im Bau von 
Straßenbrücken aus Spannbeton-Fertigteilen 


Beim Bau von Straßenbrücken hat sich in Florida (USA) 
nach anfänglichen Schwierigkeiten, über die W.E. Dean in 
„Civil Engineering“ vom Juni 1957 berichtet, die Spannbeton- 
bauweise völlig durchgesetzt. Pfahljochbrücken aus vorgespann- 
ten Fertigbauteilen überwiegen und sind fast zur Norm ge- 
worden. Rechteckige vorgespannte Rammpfähle sind durch Auf- 
lagerbalken verbunden, die Hauptträger mit I-Querschnitt tragen, 
auf denen die Fahrbahnplatte ruht. Dabei haben sich ständige 
Überwachung der Mischung, maßvolle Wärmebehandlung, sorg- 
sames Vorspannen mit Kontrolle der Verformung, Vermeiden 
scharfer Übergänge bei der Ausbildung des Querschnitts und 
die Anordnung einer senkrechten schlaffen Bewehrung im Steg 
als wichtig herausgestellt. 

Die Fertigteile aus B350 werden in sorgfältig zusammen- 
gebauten Schalungen hergestellt. Die Wirtschaftlichkeit zwingt 
zu raschem Ausschalen. Dies erfordert wiederum einen Beton 
gleichmäßig hoher Frühfestigkeit; trotzdem werden zement- 
reiche Mischungen vermieden. Nach vielen Versuchen hat sich 
eine „Standard“-Mischung aus Zuschlagstoffen natürlichen Vor- 
kommens mit erprobten plastifizierenden und dichtenden Zusatz- 
mitteln und einem Zementgehalt von 380 kg normalen Zementes 
auf 1m? fertigen Beton bewährt. Sie ergibt Festigkeiten von 
280 kg/cm? nach 5 Tagen, bzw. bei der meistens verwandten 
Dampfhärtung nach 48 Stunden. 


Vorgespannte Fertigbeton-Rammpfähle 


Die Verwendung erfordert eine Vorspannung auf rd. 56 kg/ 
cm?, wenn die Zerstörung des Betons durch Zugspannungen aus 
dem Rückprall, insbesondere bei stark bindigen Böden, mit 
Sicherheit vermieden werden soll. Pfähle bis 20 m Länge kön- 
nen ohne besondere Schwierigkeiten gerammt werden. Ein 
Nachteil der vorgespannten Pfähle ist, daß sie nicht — wie 
der schlaff bewehrte Rammpfahl — durch Stoß verlängert wer- 
den können, wenn sie wider Erwarten weder auf Spitzenwider- 
stand noch auf Mantelreibung genügend Tragfähigkeit zeigen. 
In diesen Fällen müssen die Pfähle wieder gezogen ıınd durch 
längere ersetzt werden. 


Vorgespannte Träger 


mit Stützweiten bis 30 m und genormten Querschnitten 
werden als Massenfabr'kat in zentral gelegenen Betonfabriken 
hergestellt. Dabei werden 
fast ausschließlich Stahl- 
formen verwendet. Im 
Querschnitt sollen die Nei- 
gungswechsel, z.B. Nei- 
gung der Flansche gegen 
den Steg, nicht zu schroff 
sein. Bei den I-Trägern 
der Unteren Tampa Bay- 
Brücke mit ihren 363 Öf- 
nungen zwischen Pfahl- 
jochen betrug die Neigung 
des oberen Flansches (Un- 
terseite) gegen den Steg 


1:83,38; dies ergab einen 
scharfen einspringenden ursprünglicher verbesserter 
Winkel. Die Schalungen Querschnitt Querschnitt 


bestanden aus sehr starrer 
Stahlkonstruktion. Das so- 
fortige Auffüllen des gan- 
zen Querschnittes mit fri- 
schem Beton hatte häufig einen Riß an diesem einspringenden 
Winkel zur Folge (Abb. 1), wahrscheinlich infolge Schwindens, 


Abb. 1. Querschnitte vorgespannter 
Fertig-Balken. 
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das noch durch vertikale Dehnung der Stahlschalungen an 
heißen Tagen überlagert wurde. Nachdem der Beton zunächst 
nur bis zum oberen Ende des Steges eingebracht und der obere 
Flansch erst betoniert wurde, wenn der Stegbeton sich genügend 
gesetzt hatte, nachdem außerdem die Stahlschalungen durch 
Besprühen mit Wasser abgekühlt wurden, kamen die Risse 
seltener vor. Aber erst nachdem auch die Neigung der unteren 
Seite des oberen Flansches auf 45° erhöht und die Kante 
zwischen Flansch und Steg ausgerundet wurde, traten keine 
Risse mehr auf. 

Für Berechnung und Entwurf der vorgefertigten Träger der 
Unteren Tampa Bay-Brücke in Florida wurde viel Mühe auf- 
gewandt; die Prüfung geschah unabhängig durch zivile Prüf- 
ingenieure und durch das Brückendezernat der Straßenbaube- 
hörde. Außerdem wurden zur Bestätigung Versuche mit ganzen 
Trägern durchgeführt. Es ergab sich u. a., daß auf eine schlaffe 
senkrechte Bewehrung des Steges verzichtet werden konnte (was 
bei der Menge der Träger für 363 Öffnungen eine wesentliche 
Ersparnis darstellte). 

Gerade hierdurch wurden aber infolge einer nicht vorher- 
gesehenen Beanspruchung Risse am Hals des unteren Flansches 
der Träger der ersten Öffnung begünstigt, die fast zum Einsturz 
geführt hätten (Abb. 2). Die 14,6m weit gespannten Haupt- 
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Abb.2. Schäden an den vorgespannten Fertig-Balken 
der Tampa Bay-Brücke. 


träger sind auf Pfahljochen gelagert. Auch die Endwiderlager 
bestehen aus Pfählen, die auch das durch Erddruck waagrecht 
belastete Kammermauerwerk tragen. Trotz der Verwendung 
von Schrägpfählen wurden die Auflagerbänke der Endjoche 
hierdurch waagrecht gegen die erste Öffnung verschoben. Die 
dabei auftretende Pressung auf die Trägerenden ergab durch 
den Widerstand des nächsten Joches Schubbeanspruchungen am 
unteren Hals des Steges, denen dieser wegen des Fehlens der 
schlaffen Bewehrung nicht gewachsen war. 

Zur Behebung der Schäden wurden in der Fahrbahnplatte 
Rundstahlanker eingelassen und die abgerissenen Flansche 
gegen den Steg gepreßt. Außerdem mußte durch Richten des 
Endjoches der waagrechte Erddruck auf die Trägerenden be- 
seitigt werden. 

Die Zweckmäßigkeit einer senkrechten schlaffen Bewehrung 
in I-Trägern wurde erneut bei einer anderen großen Straßen- 
brücke der gleichen Bauart bewiesen. Hier sollten der schub- 
festen Verbindung zwischen den 13,3 m langen Trägern und der 
Fahrbahnplatte haarnadelartig geformte Bügel in Abständen von 
25 bis 40 cm dienen, die sich bis in den unteren Flansch erstreck- 
ten (Abb. 8). Statt dessen wurden jedoch infolge eines Ver- 
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Abb. 8. Träger mit zu kurzen Bügeln. 
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sehens eine Reihe Träger mit sehr kurzen Schlaufenbügeln, { 
kaum bis in den Steg reichten, angeliefert. Da eine Naq 
rechnung ergab, daß die langen Bügel nicht unbedingt nd 
wendig waren, sollten Versuche an einem willkürlich ausgewäl 
ten Träger über die endgültige Verwendung entscheiden. [ 
Rißlast sollte dabei das Dreifache der Nutzlast einschließl 
Stoßzuschlag nach den gültigen Vorschriften betragen. 
Plattenbalken (Abb. 3rechts) wurde zunächst auf Schubbe, 
spruchung bei bis vierfacher Nutzlast untersucht, ohne daß Rig 
auftraten. Beim Biegeversuch wurden Risse bei dreifacher Nut 
last im unteren Flansch festgestellt. Der Bruch trat unter schn 
zunehmender Durchbiegung bei 4,6facher Nutzlast (einschlie 
lich Stoßzuschlag) ein, und zwar durch völlige Zerstörung d 
Steges infolge Fehlens der senkrechten Bewehrung. | 
Da sowohl die Vorschriften für Spannbetonbrücken 
Straßenbaubehörden des Bundesstaates Florida als auch d 
Versuchsbericht des Ausschusses 323 des Amerikanischen Betq 
Vereins (ACI) und der Vereinigung Amerikanischer Zivil-] 
genieure (ASCHE) die schlaffe Bewehrung der Stege nur empfe 
len, will der Verfasser mit seinem Bericht über Schadensfäl 
auf die Notwendigkeit dieser senkrechten Stegbewehrung 
Biegeträgern hinweisen. Auch soll nach seiner Meinung q 
Stegdicke nicht kleiner sein als 20 %/o der Nettohöhe des Steg 
zwischen den Flanschen. [Nach: W.E. Dean: Prestressed Cd 
crete — Difficulties overcome in Florida bridge practice; C 


Dipl.-Ing. A. Ohlemutz, Frankfurt/M. 
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Reaktor-Druckbehälter aus Spannbeton 


Bei Kernkraftsystemen, die als Wärmeträger ein Gas 
wenden, ist bei gegebener höchstzulässiger Temperatur 
Spaltstoffelemente die Steigerung der Nettoleistung des Real 
torsystems proportional der Vergrößerung des Durchmessers d 
Reaktorkerns und der Erhöhung des Gasdruckes. Somit wi 
die Bemessung des Druckbehälters zum Kardinalpunkt für d 
Bemessung der ganzen Kernkraftanlage. 

Der Reaktor-Druckbehälter der mit natürlichem Uran arba 
tenden, graphitmoderierten Calder Hall-Reaktoren, die 
Wärmeträger komprimiertes Kohlendioxyd verwenden, ist & 
vertikaler Zylinder vom Durchmesser 11,3m und der Hö 
21,2 m mit ellipsoidförmigen End-Domen [1]. Da ein Behäl 
dieser Abmessungen offensichtlich zu groß für den Transp 
vom Werk zur Baustelle war, mußte er auf der Baustelle + 
sammengeschweißt werden, und der Angelpunkt des Entwur! 
des Kernkraftsystems war ‚daher die maximale Dicke der Stall 
bleche, die unter Baustellenbedingungen den strengen Erf 
dernissen der Anlage gemäß geschweißt werden konnten. # 
ihrer Erfahrung entschied die Stahlbaufirma, daß die Blechdi 
unter diesen Bedingungen maximal 50 mm betragen dürfe. D 
mit war der Betriebsdruck des Kühlgases zu 7,1 atü festgele 
Die Schweißmannschaft setzte sich aus erfahrenen Schweiß« 
zusammen, die nach Absolvierung eines Sonderkurses vermitkl 
strenger Prüfungsmethoden ausgesucht wurden. Jeder Zentime 
Schweißnaht mußte radiographisch geprüft und der ganze Drud 
behälter spannungsfrei geglüht werden. Trotz aller Sorgfalt, & 
man der Montage des Druckbehälters zugewendet hatte, mul 
einer der Reaktoren des Kernkraftwerkes einige Monate na 
seiner Inbetriebnahme auf Grund von Undichtigkeiten vorüb« 
gehend stillgelegt werden. Auf Grund von Fortschritten in d 
Schweißtechnik konnte den zylindrischen Druckbehältern für 
Reaktoren des Kernkraftwerkes Berkeley, dessen Entwurf s 
eng an den Calder Hall-Prototyp anlehnt, ein Durchmesser v 
15m und eine Gesamthöhe von 25m gegeben werden bei ei 
Blechdicke von 76 mm [2]. 

Beim Bau der mit natürlichem Uran arbeitenden, grap) 
moderierten G2- und G 3-Reaktoren in Marcoule, Frankrei: 
die ebenfalls komprimiertes CO» als Wärmeträger verwende 
ist eine alternative Lösung für die Konstruktion des Drud 
behälters zur Anwendung gekommen. Anstatt die drei Erforde 
nisse Druckhaltevermögen, Gasdichtigkeit und Strahlensch 
wie üblich durch Verwendung eines stählernen Druckbehälte 
mit ihn umgebenden Beton-Strahlenschutzwänden zu erfülle 
assoziierten die Franzosen Druckhaltevermögen und Strahle 
schutz durch Verwendung eines Spannbetonbehälters und & 
zielten die Gasdichtigkeit durch innere Stahlblechauskleidu 

Während der Bau sehr großer Druckbehälter aus Sta 
außerordentlich schwierige Probleme aufgibt, insbesondere 
bezug auf das Schweißen und Spannungsfreiglühen, bedeut 
die Verwendung von Spannbeton eine große Vereinfachung d 
Herstellung. Spannbeton scheint ein Maximum an technisch 
Möglichkeiten für den Bau sehr großer Druckbehälter zu biete 
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e Formgebungsfreiheit, die Ermöglichung von Behälter- 
essungen und Drücken, wie sie sich bei Verwendung von 
| nicht erzielen lassen, sowie hohe Sicherheit, und dies alles 
verhältnismäßig geringen Kosten. 


)er Spannbetonbehälter des G 2-Reaktors setzt sich zusam- 
aus einem horizontalen Hohlzylinder mit einem Innen- 
hmesser von 14,0 m, einer Länge von 16,0m und 3,0 m 
ıddicke, und zwei konvex nach innen gewölbten Endteilen 
Spannbeton, die durch Spannkabel parallel zur Zylinder- 
8 gehalten werden; (die Spaltstoffkanäle verlaufen horizon- 
Die Sicherheit des Druckbehälters läßt sich durch die Höhe 
eingetragenen Vorspannung beeinflussen. Um die Möglich- 
eines plötzlichen Bruches auszuschließen, wurde eine 
ige Vorspannung gewählt, so daß einerseits eine genügende 
warnung des Bruches durch stärkere Rißbildung gegeben ist 
andererseits eben durch die sich in genügender Anzahl 
Weite vor dem Bruch bildenden Risse eine Reduktion des 
ckes erreicht wird. 


der Betriebsdruck des CO>2-Gases wurde zu 15 kg/cm? fest- 
tzt (Druckprobe mit 30 kg/cm?). Gasdruck und Reaktor- 
ung (Neutronenfluß von 2,5 -1013n/cm?s im Zentrum des 
ktorkerns; Wärmeleistung 200 MW) sind so gewählt, daß 
statisch erforderliche Dicke der Behälterwandung gleich der 
den biologischen Strahlenschutz erforderlichen Betondicke 
Da es selbst bei der großen Betondicke als unmöglich er- 
et wurde, eine vollkommene Gasdichtigkeit zu erzielen, 
de die innere Behälterwandung mit dünnem nichtrostendem 
ılblech ausgekleidet. Neben dem Haupt-COs»-Kreislauf (maxi- 
3 Temperatur beim Austritt aus dem Reaktorkern: 354° C) 
in sekundäres Kühlkreislaufsystem installiert, das die den 
ktorkern umgebende gußeiserne thermische Schutzwand 
lt und so bemessen ist, daß die Betontemperatur überall 
ır 100° C bleibt. [Nach: A. Ertaud: The French Approach 
'ower Reactors. The G2 and G3 Double-Purpose Reactors. 
nis & Nuclear Energy. Vol.8, No.2, Februar 1957, 
59]. Dipl.-Ing. Thomas Jaeger, Berlin 


Literatur 


. Th. Jaeger: Der Bau von Calder Hall. Die Bautechnik, 34 


. Th. Jaeger: Das Berkeley-Kernreaktor-Großkraftwerk. Die 
echnik, 35 (1958), S. 74—75, 


624.072.23 :624.012.46 :539.413.011.25 
Die Biegebruchfestigkeit 


vorgespannter Durchlaufbalken 


ie ersten baulichen Anwendungen von Spannbeton er- 
"kten sich auf statisch bestimmte Tragwerke. Schon vor 
‚en Jahren hat Freyssinet in verschiedenen Veröffent- 
ngen auf das viel günstigere Verhalten statisch unbestimm- 
‚Tragwerke hingewiesen, welches man vorweg nicht an- 
nen konnte. Festigkeitsreserven verschiedener Grade fin- 
"man bei allen statisch unbestimmten Tragwerken. Eine 
|tellung dieser Erkenntnisse wird im folgenden gegeben 
{dürfte von allgemeinem Interesse sein; sie wird auf die 
»rsuchung des Biegebruches vorgespannter Durchlaufbalken 
Kıränkt. 

) 1. Grundbegriffe für das Verhalten vorgespannter 
Durchlaufbalken 


Yn einem statisch bestimmten Balken wird die Lage der 
annkraft in einem beliebigen Querschnitt durch die 
ente an die Führungslinie des Spanngliedes bestimmt. 
Druckkräfte des Betons und der Zug des Spanngliedes 
‘a zusammen. Dies trifft bei statisch unbestimmten Trag- 
"en nicht mehr zu. Die Vorspannung erzeugt Stützkräfte, 
erheblich sein können, was anschaulich die Betrachtung 
% Zweifeldbalkens mit gleichen Stützweiten zeigt. Es läßt 
ferner nachweisen, daß das Spannglied über den Mittel- 
en beliebig verlegt werden kann, ohne daß sich die Druck- 
Inungsfläche ändert. Bei verschiedenem Verhältnis zwischen 
Öliger Last und Verkehrslast sowie kleinen Stützweiten 
Jankt die Vorspannkraft und muß größer als erforderlich 
Üstragen werden, wenn es für gewisse Querschnitte des 
Inlaufenden Tragwerkes nicht möglich ist, die Momente 
"ge Vorspannung mit jenen der äußeren Lasten zur Deckung 


“ekanntlich wird das größte Moment infolge Verkehrslast 
Durchlaufträgers in den verschiedenen Querschnitten nicht 
Sisleichartiger Belastung erreicht. Für einen beliebigen Last- 
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fall wird somit immer einer der Querschnitte zu reichlich be- 
messen sein. Diese zusätzliche Sicherheit ist für den Bruch- 
zustand günstig. 

Für einen gegebenen Lastfall haben verschiedene Quer- 
schnitte eines Tragwerkes verschiedene Sicherheitsbeiwerte. Neh- 
men die Lasten zu, so hört bei einer gewissen Laststufe das 
elastische Verhalten für einen bestimmten Querschnitt auf, die 
Widerstandsfähigkeit sinkt. Eine neue Verteilung der inneren 
Spannungen tritt ein, welche eine langsamere Vergrößerung der 
Momente gegenüber den Lasten in dem betrachteten, jedoch 
eine raschere in anderen Querschnitten bewirkt. Das Moment 
dieses Querschnittes nimmt weiter zu bis zu einem bestimm- 
ten Größtwert, der im allgemeinen nicht den Bruch des Trag- 
werkes bedingt. Die Formänderungen in der Umgebung die- 
ses Querschnittes bilden ein „plastisches Gelenk“ und jede Last- 
vermehrung wird durch benachbarte Querschnitte unterstützt. 
Diese Erscheinung wiederholt sich so lange, bis die Zahl der- 
artiger Gelenke dem Grad der statischen Unbestimmtheit ent- 
spricht. Ist die Bildung aller plastischen Gelenke vor dem 
Bruch möglich, so ist die Verteilung der Lasten oder Momente 
vollständig. Im gegenteiligen Fall bricht das Tragwerk vorzeitig. 


2. Bestimmung des Bruchmomentes eines vorgespannten 
Querschnittes bei einfacher Biegung 


Unter der Voraussetzung einer linearen Dehnungslinie bis 
zum Bruch, vollständiger Haftung zwischen Beton und Stahl, 
gleichbleibender Bruchdehnung des Betons von 0,0036, einer 
Biegungsdruckkraft von 0,84 der Würfelfestigkeit nach 90 Ta- 
gen und der Vernachlässigung der Betonzugfestigkeit wird eine 
Formel für die Stahlspannung im Bruchzustand abgeleitet und 
hieraus das Bruchmoment mit 


MR = (1— 0,60 g’) w’n, h, für ’<0,5 bzw. 
MR = 0,96 w’ nn, h, für q<0,07 entwickelt. 


Hierin bedeuten qg’ den Bewehrungsbeiwert, w’ den Stahlquer- 
schnitt (cm?), n, die Bruchfestigkeit des Stahles (t/cm?) und hı 
die Nutzhöhe des Rechteckquerschnittes (m). 

Für Querschnitte, die durch wachsende Bewehrungsbeiwerte 
q’ gekennzeichnet sind, können folgende Brucherscheinungen 
vorkommen: Bruch ohne vorherige Rissebildung, Bruch des 
Vorspannstahles, plastische Dehnung des Stahles mit nachfolgen- 
dem Bruch des Betons und Bruch des Betons. 

An dem Beispiel einer vorgefertigten Platte mit den in Abb. 1 
wiedergegebenen Abmessungen und einer Vorspannbewehrung 
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Abb.1. Beispiel für Berechnung des Bruchmomentes. 


von 2 Kabeln Freyssinet 18 ® 5mm entsprechend w = 7,06 cm?, 
schlaffer Zusatzbewehrung von 7 ® 12mm mit 7,9cm? und 
Betondruckfestigkeit von 400 kg/cm? wird nach der angegebe- 
nen Formel für q’ = 0,097, n, = 140 kg/mm? = 14 t/cm?, 
hı = 0,17m ein Bruchmoment von 15,8 tm über den Stützen 
und von 17,3tm in Plattenmitte errechnet. Ferner ist festzu- 


204 


stellen, daß eine wesentliche Änderung der Vorspannbeweh- 


rung nur geringen Einfluß auf das Bruchmoment besitzt und 
die Durchbiegung im Bereiche des voraussichtlichen Bruches 
bei wachsendem Bewehrungsbeiwert rasch abnimmt. 


3. Bruchberechnung vorgespannter Durchlaufbalken 


Man kann alle statisch unbestimmten Vorspannungsmomente 
bei der Bruchberechnung vernachlässigen und annehmen, daß 
Druck- und Zugkraft in allen Querschnitten zusammenfallen. 

Bei statisch unbestimmten Tragwerken rufen Verkehrslasten 
S in verschiedenen Querschnitten entgegengesetzte Momente 
hervor, deren Wirkung durch ständige Lasten P ausgeglichen 
werden kann. Als Sicherheitsmaßstab kann der Beiwert k für 
Verkehrslasten in der Form P + kS angesehen werden. Nach 
der Elastizitätstheorie muß für den Bruch der kleinste Wert k 
ermittelt werden. 

Man hat daher zunächst in allen gefährlichen Querschnitten 
die positiven und negativen Bruchmomente zu bestimmen und 
die Momentengrenzwerte für den Balken aufzutragen. Für 
einen bestimmten Lastfall äußert sich das Vorhandensein von n 
plastischen Gelenken im Augenblick des Bruches so, daß die 
Momentenlinie der statisch bestimmten Öffnungen mit den 
Momentengrenzlinien in n verschiedenen Punkten in Berührung 
sein muß. Man wird also alle möglichen Lastfälle untersuchen 
und jene festhalten, die dem kleinsten Wert des Sicherheits- 
beiwertes entsprechen. 

Bei Ausbildung der bereits behandelten Platte zum durch- 
laufenden Tragwerk für Wirkung einer Verkehrslast von 2,5 t/m? 
betragen die Stützenmomente nach der Elastizitätstheorie 
-816 bzw. + 1,05tm/m, die Feldmomente + 1,96 bzw. 
-1,07tm/m. Wird die Vorspannung 13cm vom oberen Rande 
eingetragen und ihre Größe für den Stützenquerschnitt be- 
stimmt, so sind die entsprechenden Kleinstwerte 45 bzw. 
35t/m. Da die Vorspannbewehrung mit 85 kg/mm? beansprucht 
nur 40t/m erzeugt, bleiben geringe Zugspannungen bestehen 
und ist somit die angeordnete schlaffe Bewehrung nötig. 

Die Grenzlinien der Bruchmomente zeigt Abb.2. Das nega- 
tive Stützenmoment steigt, wenn die Bewehrung über die 


Abb. 2. Grenzlinien der Bruchmomente eines Durchlaufbalkens. 


Stützen h’naus verlängert wird. Zur Bestimmung der Bruch- 
lasten kann jeder beliebige Lastfall auf Untersuchung der Voll- 
belastung aller Felder bzw. der jedes 2. Feldes zurückgeführt 
werden. Im ersten Falle folgt für eine Verkehrsbruchlast von 
16,6 t/m? ein Sicherheitsbeiwert von 6,6, im zweiten für 14,2 t/m? 
ein solcher von 5,7. 

Eine Bruchlastbestimmung nach der Elastizitätstheorie gibt 
mit den vorgenannten Momenten und dem Eigengewichts- 
moment von 0,8tm folgende Sicherheitsbeiwerte k: 


Stütze: Negatives Moment: — 816k= - 105 k=383 
Positives +105k=+ 79 k=-75 
Feld: Positives Moment: +08+196k=+115 k=55 
Negatives „, Seien Gi Keil 


Die Verteilung der Momente hat somit ein Ansteigen des 
Sicherheitsgrades und bei Auftreten negativer Feldmomente ein 
Absinken zur Folge. Letzteres kann durch Anordnung ent- 
sprechender oberer Bewehrung verhindert werden. Es kann 
nachgewiesen werden und wird durch Versuche bestätigt, daß 
die Umlenkung der Vorspannbewehrung innerhalb bestimmter 
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Grenzen die Bruchfestigkeit eines Durchlaufbalkens 2 
verändert. 


4. Versuchsergebnisse mit vorgespannten Durchlaufbalke 


Die 4 Zweifeldbalken einer Versuchsreihe zeigt Abl 
Hierzu folgende Angaben: Balkenquerschnitt 25/12,5 cm, \ 
spannbewehrung 1 Kabel 12 &5mm mit 148 kg/mm? Br 
festigkeit, Betondruckfestigkeit 450 kg/cm?. Gewöhnliche 
wehrung ist zusätzlich in den Balken As, B und C enthal 
Die Balken B und C unterscheiden sich nur durch die Führ 
der Bewehrung. Der Bruch wurde durch 2 Einzellasten in 
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Abb. 3. Zweifeldbalken einer Versuchsreihe. 


Mitte jedes Feldes erzeugt. Bei den Balken Aa und B trat 
Bruch in unmittelbarer Folge im Feld und über der Stütze 
bei dem Balken A, und C in beiden Querschnitten gleichze) 
Die Errechnung der Bruchlasten erfolgte sowohl unter 
nahme des Fehlens als auch des Vorhandenseins der Mome 
verteilung. Im ersten Falle liegen die gemessenen Bruchla} 
um 18-38 v.H. höher als die berechneten. Bei vollständ 
Verteilung der Momente und Ermittlung der Bruchlasten 
der Theorie der plastischen Gelenke zeigt sich mit 
4—13 v.H. Abweichung gute Übereinstimmung der gem« 
nen und berechneten Werte. Die Unterschiede sind auf 
berücksichtigte Reibungsverluste und auf die verhältnismi 
hohe Bewehrung zurückzuführen. 

Eine andere Versuchsreihe von 3 Dreifeldbalken ist in A® 
wiedergegeben. Die Balken sind im Querschnitt 25/10 cm 4 
vorgespannt durch 1 Kabel 8 ® 5 mm mit 186 kg/mm? Ba 
festigkeit, Betondruckfestigkeit 400—530 kg/cm?, Lasteintra® 
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Abb. 4. Dreifeldbalken einer Versuchsreihe, 


im Mittelfeld, wo auch der Bruch erfo!gte. Wie bei der er 
Versuchsreihe wurden die Bruchlasten unter Annahme fe 
der oder vollständiger Verteilung der Momente errechnet. 
Ergebnis zeigt, daß die Verteilung der Momente für ke 
der 3 Balken vollständig war. Der vorzeitige Bruch des 
kens C3 läßt vermuten, daß der Wert des gerechneten B | 
momentes zu groß war. Verglichen mit der ersten Verst) 
reihe sind die Abweichungen zwischen gemessenen und ben 
neten Bruchlasten nach der Elastizitätstheorie erheblich } 
ringer. Nach dem zweiten Berechnungsverfahren liegen “ 

) 

| 

[1 


gar um 11—20 v.H. unter den gemessenen Werten. 
5. Gültigkeitsgrenze der Hypothese von plastischen Gelex 
Die angezogenen Versuchsreihen beweisen, daß es keine 
fache Beziehung zwischen dem Grade der Momentenverteit 
und den Bruchlasten gibt. Abb. 5 zeigt den Verlauf der Br) 
momente für einen Durchlaufbalken mit einer großen Zahl | 
cher Öffnungen bei gleichmäßiger Belastung aller Felder 
die Begrenzung des elastischen Bereiches. Sobald der 
mentenverlauf diese Grenzlin'en überschreitet, treten plast 


einungen ein und die Elastizitätsberechnung verliert ihre 
gkeit. Für diese plastischen Zonen ist die mittlere Krüm- 
, der Biegelinie in der Beziehung Moment— Krümmung 
jebend; sie ist in erster Linie abhängig von dem Be- 
ungsverhältnis und der Haftung zwischen Stahl und Beton, 
jedoch infolge unbekannter Lage der Risse rechnerisch 
ı erfaßt werden. Man kann die Form der plastischen Zo- 
uf dreieckige, parabolische oder rechteckige Gestalt zurück- 
nm; meistens ist es zulässig, das Bruchmoment auf diese 
e als gleichbleibend anzunehmen und für diesen Bereich 
mittlere Krümmung zu bestimmen. 


Grenzlinie des neg. a 


| elastischen 
i Bereiches 


Grenzlinie des pos. Bruchmomenfes 


3.3. Bruchmomente und elastischer Bereich. für ein Mittelfeld. 


uf Grund seiner Betrachtungen, die nur stark gekürzt und 
ın wesentlichsten Punkten wiedergegeben werden konnten, 
‚der Verfasser nachstehende Schlußfolgerungen: 


je im 2. Abschnitt angeführten Gleichungen ergeben mit 
gender Genauigkeit die Bruchmomente eines Querschnittes. 
Gültigkeit der Annahme plastischer Gelenke kann fallweise 
dilfe der Beziehung zwischen Moment und Krümmung der 
linie nachgeprüft werden. Ergänzende Versuche zur ge- 
a Bestimmung der plastischen Formänderungen wären sehr 
hlenswert und könnten diese bei einfachen Balken im 
bereich sowie Verteilung und Größe der Risse klären. Für 
erteilung der Momente sind die Anordnung geringer Be- 

gen, gute Haftung zwischen Beton und Stahl und der 
u schlaffer Bewehrung zur Verteilung der Risse vorteil- 
Eine Umlenkung der Vorspannbewehrung ist ohne Ein- 
auf die Bruchlast. Die Sicherheitsbeiwerte vorgespannter 
laufender Tragwerke ergeben nach der Bruchberechnung 
aftlich zutreffende Werte. Nach dem gegenwärtigen Stand 
r Kenntnisse scheint es verfrüht, Durchbildungen von 
erken allein auf die Bruchlastberechnung zu stützen. Die 
icherheit wird durch erhebliche Veränderung der Vor- 
wung nicht beeinflußt. [Nach Jean Muller: Quelques 
ts de la resistance A la rupture en flexion des poutres con- 
s precontraintes mit Vorwort von E. Freyssinet. Travaux 41 


), S.315—331.] 


Dr.-Ing. F. ’Allemand. 
Ergänzung zu vorstehenden Betrachtungen muß darauf hin- 
‚sen werden, daß bei der Anwendung obiger Angaben doch 
gewisse Vorsicht am Platze ist und daß vor allem eine Gewähr 
nden sein muß, daß nicht schon bei geringen Belastungssteige- 
ın Fließerscheinungen an einigen Punkten und damit unzulässige 
rmungen im gesamten Bauwerk auftreten. 
Die Schriftleitung. 


524.007.2 : 373.634 (73) 


Erziehung des Unternehmeringenieurs 
| in den USA 


n Iowa College in Ames berieten im Sommer 1956 Unter- 
her und Dozenten von Ingenieurschulen über Mittel und 
e, um die Ausbildung der Unternehmeringenieure zu ver- 
sen. Es fehlt der Bauwirtschaft an Führungsnachwuchs. 
‘schätzt, daß in den kommenden 10 Jahren 42/0 der 2.2. 
ıden Männer das 65. Lebensjahr erreichen werden. Die 
siated General Contractors beziffern ihren Bedarf an jun- 
‚ausgebildeten Ingenieuren mit ungefähr 13000 für die 
sten drei Jahre, für die nächsten 5 Jahre mit 20.000. Da- 
n beendeten 1956 4400 Bauingenieure insgesamt ihr 
ium. 

ie Unternehmer riefen daher die jungen Ingenieure auf, 
dem Gebiet der Bauwirtschaft zuzuwenden. und legten 
‚daß hierzu eine besondere Ausbildung durch zusätzliche 
gänge auf der Hochschule notwendig sei. Nach ihrer An- 
‚wird der junge Bauingenieur nicht ausreichend vorgebildet 
lie Aufgaben, die ihn als künftigen Unternehmer erwarten. 
wıß auch ein guter Geschäftsmann sein und eine besondere 
ildung für Wirtschaftsfragen, Bankfragen und solche des 
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Arbeitsrechts besitzen. Demgegenüber sehen die Dozenten 
große Schwierigkeiten, das gegenwärtige Ausbildungssystem in 
dem gewünschten Sinn zu ändern, da hierbei leicht die Lehre 
der Grundlagen in Splitterkurse aufgelöst wird. Nichtsdesto- 
weniger werden bereits an 36 Colleges und Universitäten 
solche Kurse abgehalten, die sich irgendwie mit wirtschaftlichen 
Themen befassen. 

Eine ganze Anzahl Möglichkeiten für die Einrichtung von 
Studiengängen für die Ausbildung von speziellen Unternehmer- 
ingenieuren wurde diskutiert. Diese können bestehen: in einer 
Spezialisierung auf diesem Gebiet, die sich an das normale Bau- 
ingenieurstudium anschließt, oder daß das Gesamtstudium be- 
reits nach den Zielen der Bauindustrie ausgerichtet wird, oder 
daß einer Vorbereitung in rein geschäftlichen, wirtschaftlichen 
Fächern sich eine Ausbildung im Baubetrieb anschließt, oder 
in anderen Kombinationen dieser Art. Schließlich wurde sogar 
die Schaffung eines akademischen Grades gefordert als not- 
wendige Würdigung dieser Berufsrichtung. 

Die von der Versammlung gefaßte Resolution enthält fol- 
gende Punkte: 

1. Fortsetzung der Zusammenarbeit zwischen Unternehmern 
und Dozenten. 

2. Erweiterung des Ingenieurstudiums, um Studierende für 
den bauausführenden Sektor auszubilden durch 

besondere Berücksichtigung der Konstruktionen in den 
gegenwärtigen Lehrgängen, 

zusätzliche Konstruktionskurse als Wahlfächer, Zulassung 
von Konstruktion und Baubetrieb als Vertiefungsfächer, 

einen Magister of Science (MS) für Bauingenieure der kon- 
struktiven Fachrichtung. 

3. Förderung des Studentenwerkes durch die Bauindustrie. 

4. Vereinte Anstrengungen der Unternehmer und Dozenten 
um Gewinnung von geeigneten Lehrkräften für das neue Ge- 
biet. [Nach Training for Construction Management, Enginee- 
ring News-Record 157 (1956) No. 1, S. 29.] 


Dr.-Ing. G. Merkle, Düsseldorf. 


DK 628.134 : 624.953.012.4 (485) 


Bemerkenswerter Wasserturm 
für 9000 m? Inhalt in Orebro/Schweden 


Der imponierende Betonbehälter, der die Form eines Trich- 
ters auf einem schlanken Betonpfeiler hat, faßt etwa 9000 m}. 
Der größte Durchmesser der Wanne beträgt 44,5 m, der höchste 
Wasserstand liest 50 m über dem Boden (Abb. 1). 


Dieser bemerkenswerte Bau wurde von der AB Vatten- 
byggnadsbryan, Stockholm, vorgeschlagen und konstruiert. Die 
Lage des Turmes in einem: Ortsteil, der hauptsächlich aus 
Villen besteht, stellte spezielle Anforderungen an die architek- 
tonische Gestaltung. Man hat dem leicht und schlank wirken- 
den Pfeiler und dem konischen Behälter den Vorzug gegeben, 
weil diese Formen die geringste Schattenwirkung auf die um- 
liegenden Bauten ergeben. Gleichzeitig sind, dank dieser Form, 
bedeutende Material- und Kosteneinsparungen gegenüber an- 
deren Vorschlägen möglich gewesen. 


Bei der Planung der Bauarbeiten stellte die Ausführung des 
Trichters in der großen Höhe das eigentliche Problem dar. Der 
Unternehmer machte schon mit dem Angehot den Vorschlag, 
den Wasserbehälter auf dem Boden herzustellen und ihn im 
Zuge der Ausführung des tragenden Zylinderschaftes mit hoch- 
zunehmen. 

Die Dicke der konischen Außenwand des Behälters schwankt 
zwischen 30 und 45cm. Die Betonschale wird, abgesehen von 
ihrem eigenen Gewicht, von der variierenden Wasserlast bean- 
sprucht, was den Anlaß zu Ringspannungen von wechselnder 
Größe gibt. Die Konstruktion wurde daher in diesem Teil mit 
vorgespanntem Beton nach dem System „Freyssinet“ ausge- 
führt. Die Vorspannung besteht aus insgesamt 208 Kabeln 
aus je 12 ® 7 mm aus St. 150. Aus praktischen Gründen wurde 
die Außenwandung des Turmes und des Behälters als gleich- 
seitiges 32-Eck ausgeführt. Um Platz für die Endverankerung 
der Kabel zu schaffen, wurde jede zweite Fläche des 32-Ecks 
um 20cm verstärkt. Jedes Vorspannbündel umschließt einen 
Halbkreis und wird auf ca. 55t Zug vorgespannt. Danach 
werden die Verankerungen einbetoniert und der Bündelkanal 
mit Zementmörtel injiziert, dem „Intrusion Aid“ zugesetzt ist. 

In dem untersten, doppelt gekrümmten Teil des Betontrich- 
ters wirkt den Ringspannungen der Druck des oberen Teils des 
Behälters entgegen. Der untere Teil enthält somit die hier- 
durch entstandenen Druckspannungen und brauchte nicht vor- 
gespannt zu werden. Die innere zylinderförmige Behälterwand, 
die den Treppen- und Aufzugsschacht enthält, bekommt nur 
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Druckspannungen und wird in normalem Stahlbeton ausgeführt. 
Wegen schlechter horizontaler Schichten im Untergrund in 
s-9m Tiefe ist die Fundamentsohle 10 m tief gelegt. Der 
Untergrund ist durch Zementinjektionen bis zur Tiefe von 20 m 
verfestigt worden. Unter Gelände wurden Vorratsräume, Heiz- 
räume, Ventilkammer usw. eingerichtet. Ein Eingang von der 
Straße aus ist für den geplanten Restaurationsbetrieb in der 
Dachetage des Behälters vorgesehen. Die Abb.2 zeigt den 
Querschnitt der Konstruktion. 


Die Personenbeförderung zur oberen Plattform wird von 
zwei Aufzügen betrieben, die in einem besonderen Aufzugs- 
schacht laufen. Zwischen diesem und der Außenschale ist eine 
Wendeltreppe als Notausgang gebaut. Ein ringförmiger Aus- 
sichtsbalkon führt um den Überbau, der Restaurationsräume und 
den Aufzugs- und Maschinenraum enthält. Das Dach ist eine 
flachkegelige Betonschale, die von der inneren zylindrischen 
Wand und 32 Stützen getragen wird. Der Turm wurde außen 
grau und weiß gestrichen. An der Außenkante läuft eine 
Wasserrinne entlang, die während des Winters erwärmt wird, 
um die Bildung von Eiszapfen zu verhindern. Vier Blitzableiter 


Abb.1. Modell des Wasserturmes. 
Man beachte als Größenvergleich das Auto vor dem Turm. 


stehen an der Peripherie, die an die Bewehrung des Behälters 
angeschlossen und durch die Bewehrung des Schaftes geerdet 
sind. Auf dem Turm soll noch ein 30 m hoher Mast für UKW 
und Fernsehen errichtet werden. 


Die Baustelle war ausgerüstet mit einem Derrikkran mit 
At Tragkraft und 25m Ausladung, der mit dem Behälter hoch- 
ging. Der innere Schacht wurde im Gleitverfahren zunächst zu 
einem Drittel seiner endgültigen Höhe ausgeführt. Der äußere 
Schaft wurde nur bis knapp unter den Erdboden hergestellt. 
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Dort wurde dann der Behälter auf ebener Erde geschalt, 
wehrt, betoniert, vorgespannt, auf Dichtigkeit geprüft und a 
gestrichen. Anschließend ist der fertige Behälter mit Hilfe 
33 hydraulischen Hebeböcken in seine endgültige Lage geb 
worden. Das Hubvermögen der 32 hydraulischen Pressen 
trug je 100t, bei einem Arbeitsdruck von 400 atü. Um 
Hebung zu steuern, wurden drei oder wahlweise vier Pret 
gleichmäßig über den -Umfang verteilt, von separaten Hl 
pumpen gespeist. Die übrigen 29 bzw. 28 Pressen ware 
eine gemeinsame Hochdruckpumpe angeschlossen. 
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Indieser Zone wurde bis zu 
einer Tiefe von 20 m. unter der 
fundamentensohle Zementbrz 
\ eingepreßt um den Felsen zu 
verfestigen. (d.h. zur Verfüllun 
kleinerer Risse) 


Abb. 2. Querschnitt des Wasserturmes. 


Der Druck in der Zuleitung ist mit einem Druckventil & 
einreguliert worden. Jede Presse war mit Manometer, Rück 
ventil und mit Absperrventilen am Zulauf und Rücklauf 
sehen. Die speziell für diesen Zweck hergestellten Pressen 
mit zusätzlichen Gewindestempeln mit Stellschrauben verse 
die den Behälter trugen, wenn das Drucksystem ent: 
werden mußte. Die Hublänge der Kolben ist 150 
Bei jeder Hebung wurde das Becken um ca. 10cm geho 
wonach eine Unterfangung mit 10cm hohen Leichtme 
scheiben vorgenommen wurde. Das Verfahren wurde wie 
holt, und nach einer dritten Hebung auf 9cm wurden 
Leichtmetallscheiben gegen 29cm hohe Betonzylinder 
getauscht, die dann in die Wand des Außenzylinders einl 
niert sind. Diese Betonzylinder sind aus hochwertigem 
wehrtem Beton hergestellt worden. Sie waren vor der 
wendung auf 350t Drucklast geprüft, wie auch die Pre 
die bei der Hebung verwendet wurden, vorher auf 2001 
prüft wurden. Die Hubgeschwindigkeit betrug im Durchsc 
58 cm je Arbeitstag. 


Nachdem die Hebung beendet war, wurde der innere 
zugsschacht zur vollen Höhe heraufgeführt, wonach der In 
ausbau und das Dach fertiggestellt wurden. — [Nach „Mär 
vattentorn i Örebro. Byggnads Ingenjören, 15 (1957), He 
el] Dr.-Ing. E. Bachus, Frankfurt a.] 
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24.04 : 624.07 :539 (075) = 2 


hanley, F. R., Professor, Los Angeles: Strength of 
rials. XXII u. 783 S. Gr. 15:23 cm, mit 450 Abb. 
York—Toronto— London 1957. McGraw-Hill Book 
pany. Geb. 8,50 $ (39,80 DM). 


ieses Lehrbuch des namhaften amerikanischen Wissen. 
lers besticht schon rein äußerlich durch reiche Bebilderung 
liche Darstellung. Gegliedert ist es in drei Haupt- 
nitte. 

n ersten Teil (rd. 200 S.) werden die Zusammenhänge von 
“und Formänderung, Spannung und Dehnung erläutert. 
Rahmen ist ziemlich weit gespannt. Neben einfachen Be- 
n finden sich auch komplizierte Dinge wie z.B. Mohr- 
Kreise für räumliche Spannungszustände, Potenzgesetze, 
zität, Kriechen usw. 

er zweite Abschnitt (rd. 350 S.) bringt die Berechnung 
schnittgrößen und Formänderungen von Bauteilen (Fach- 
> und Vollwandträger). Die übliche Theorie statisch be- 
ıter und unbestimmter Tragwerke (Kraftmethode, Cross- 
'hren) darf natürlich nicht fehlen. Für den fortgeschrittenen 
“ interessanter sind die Kapitel über Scherung und Dril- 
(elastisch und plastisch). Neben Bauteilen aus Metall 
| und Leichtmetall) werden auch solche aus Stahlbeton 
; Spannbeton besprochen. 

er Festigkeit von Bauteilen ist der dritte Teil (rd. 175 S.) 
Imet. Der Verfasser beginnt mit einer Einführung in die 
theorie; daran schließen sich Betrachtungen über Kippung, 
ıng, über Anstrengungshypothesen sowie über Ermüdungs- 
einungen. Den Abschluß bildet die Berechnung von Ver- 
ıngsmitteln (Niete, Schrauben, Schweißnähte). 

)as amerikanische Schrifttum kennt mehrere Lehrbücher 
gleichem Titel (von S. Timoshenko sowie von 
Hartog). Dadurch wird das vorliegende Buch aber 
swegs überflüssig. Dem Verfasser kommt es weniger dar- 
ın, den mathematischen Rechnungsgang zu zeigen; er ist 
‚ehr bemüht, die grundlegenden Annahmen, auf denen die 
re Berechnung aufbaut, klar herauszuarbeiten. 

)er Verfasser des vorliegenden Lehrbuches ist in Deutsch- 
‘vor allem durch seine bahnbrechenden Forschungen auf 
Gebiet der Stabilität bekannt geworden. Die hoch- 
ınnten Erwartungen, mit denen man daher an das Stu- 
 herangeht, werden nicht enttäuscht. Das verdienstvolle 
ist wert, ins Deutsche übersetzt zu werden. Ob sich wohl 
Jolmetsch und — vor allen Dingen — ein Verleger finden 
p G. Worch, München. 


61.24 : 691.328 (43) : (023) 


0 Jahre Deutscher Ausschuß für Stahlbeton 1907 bis 
BIV. DAS, Gr. 22781, 5cm, mit 67 Abb. und 
'orträts. Berlin: Wilhelm Ermst & Sohn 1957. Geh. 
- DM. 


nfang 1907 wurde der deutsche Ausschuß für Eisenbeton 
‚eben gerufen. Seine Hauptaufgabe bestand und besteht 
darin, einheitliche Vorschriften für die Berechnung und 
ihrung von Bauwerken aus Beton und Stahlbeton aufzu- 
n, den zuständigen Behörden zur Einführung vorzu- 
zen und diese Vorschriften dauernd dem Stand der wissen- 
hen Erkenntnisse und technischen Erfahrungen anzu- 
n. Die Stellung des Ausschusses ist die einer unabhängi- 
‚Körperschaft zur fachwissenschaftlichen Beratung der 
den. e 

a Jahre 1957 feierte der Deutsche Ausschuß für Stahl- 
, wie er sich jetzt nennt, sein fünfzigjähriges Bestehen. 
‚diesem Anlaß wurde die vorliegende Schrift heraus- 
yeh. Wie der Vorstand des Ausschusses, Herr Professor 
ler, im Vorwort zum Ausdruck bringt, soll sie gleich- 
ein Beitrag zur Geschichte der Technik und der tech- 
‚wissenschaftlichen Gemeinschaftsarbeit sein. 

a einzelnen sind folgende Beiträge zu verzeichnen: 
yrgeschichte des Deutschen Ausschusses für Stahlbeton 
‚ornemann). 

»n der Gründung des Ausschusses bis zum Ende des 
ltkrieges (L. Ellerbeck). 

schichte des Deutschen Ausschusses für Stahlbeton in den 
a 1945 bis 1957 (B. Wedler). 

sbensbilder hervorragender Mitglieder. 

bersicht über den Inhalt der Berichte des Deutschen Aus- 
ses für Stahlbeton (©. Graf, ergänzt von H. Deutsch- 
a). 


Buchbesprechungen 
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Buchbesprechungen 


Verzeichnis der Berichte des Deutschen Ausschusses für 
Stahlbeton. Dokumente zur Gründung des Deutschen Aus- 
schusses für Stahlbeton. Mitgliederverzeichnisse. 

Feier des 50jährigen Bestehens des Deutschen Ausschusses 
für Stahlbeton. Entwicklung des Beton- und Stahlbetonbaues 
seit Bestehen des Deutschen Ausschusses (E. Bornemann). 

Ausblick auf zukünftige Entwicklungsmöglichkeiten des 
Betonbaues (H. Rüsch). 

Eine Anzahl von gut gewählten Abbildungen ergänzt die 
Ausführungen in wirkungsvoller Weise. 

Die Schrift vermittelt einen umfassenden und eindrucks- 
vollen Überblick über die vielseitige und oft mühsame Arbeit 
des Ausschusses, die bis in die jüngste Zeit reicht. Insbeson- 
dere hatte der Ausschuß nach dem letzten Weltkrieg, als er 
unter veränderten Verhältnissen seine Arbeit wieder aufnahm, 
besonders dringende Aufgaben zu bewältigen, die dadurch ge- 
kennzeichnet waren, daß noch stark in der Entwicklung be- 
griffene wissenschaftliche Fragen und die Erörterung der 
Grundlagen unseres Wissens behandelt wurden. 

Aber abgesehen von den mit der Entwicklung und der 
Arbeit des Deutschen Ausschusses für Stahlbeton zusammen- 
hängenden Aufsätzen dürfte es wertvoll sein, die geschichtliche 
Entwicklung, die zukünftigen Entwicklungsmöglichkeiten des 
Betonbaues und eine Übersicht über die zahlreichen Berichte 
ausgeführter Versuche in einem Heft zusammengefaßt zu finden. 

Diese Schrift sollte eigentlich jeder lesen, der sich mit dem 
Bauen in Beton, Stahlbeton und Spannbeton befaßt. 

Prof. Dr.-Ing. W. Zerna, Hannover. 
DK 626.8 (022) = 2 

Leliavsky, S.: Irrigation and hydraulice design. Bd. 2: 
Irrigation works. XVI, 864 S. Gr.18,5°25cm, mit 
712 Abb., London: Chapman & Hall Ltd. 1957. Gzln. 
294 Sh. 

Das 860 Seiten mit 71% Abbildungen umfassende Werk ist 
der 2. Band des Verfassers. Das Buch bringt in großer Ausführ- 
lichkeit die Bauwerke und Maßnahmen des landwirtschaftlichen 
Wasserbaues. Es enthält eine große Anzahl von Ergebnissen von 
Modellversuchen, bietet jedoch für den deutschen Ingenieur, da 
es nicht auf die modernen Anlagen und Konstruktionen ein- 
geht, kaum etwas neues. Press. 


DK 693.5 : 69.009 + 691.32 : 620.1 (023) = 2 

ACI Manual of Concrete Inspection, Committee 611, 
Inspection of Concrete, unter Mitarbeit zahlr. Fachleute. 
4. Aufl. IV, 240 S., Gr. 12.19,5 cm. Detroit: American 
Concrete Institute 1957. Geb. 3,50 $. 

Das in den USA vom American Concrete Institute heraus- 
gegebene Handbuch der Betonkontrolle wendet sich vornehm- 
lich an die Organe der Bauleitung und Bauüberwachung auf 
Betonbaustellen. Es soll nach dem Willen der Herausgeber 
eine Ergänzung der Bestimmungen und ein Leitfaden in den 
Fragen sein, die durch die Bestimmungen nicht erfaßt werden. 

Es behandelt Fragen des Aufbaus von Betonmischungen und 
befaßt sich mit der Behandlung und Prüfung des Zements, der 
Zuschlagstoffe und des fertigen Betons. Ferner werden die 
Aufgaben der Bauüberwachung vor, während und nach dem 
Betonieren eingehend besprochen. Ein gesonderter Abschnitt 
ist den speziellen Verfahren der Betonherstellung gewidmet, 
z.B. dem Betonieren bei Frost und Hitze, dem Leicht- und 
Massenbeton, dem Torkretieren u. a.m. 

In seiner Zielsetzung und in seinem Inhalt entspricht das 
Buch etwa den vom Deutschen Beton-Verein herausgegebenen 
„Leitsätzen für die Bauüberwachung im Beton- und Stahl- 
betonbau“. G. Knittel, Hannover. 


DK 624.073.2 : 624.041.63 (02) 


Pucher, Adolf: Einflußfelder elastischer Platten. Zweite, 
verbesserte und vermehrte Auflage. VII, 15 S. Gr. 4°, 
mit 10 Textabb. und 81 Tafeln. Wien: Springer 1958. 
GzlIn. 35,— DM. 

Daß dieses für den Bauingenieur bedeutungsvolle Werk, 
obwohl es ein einziges Spezialgebiet behandelt, bereits in 
2. Auflage erscheint, zeugt sowohl für seine Notwendigkeit 
als auch für seinen Erfolg. Besonders zu begrüßen ist es, daß 
der Umfang der Tafeln für die Einflußfelder von Rechteck- 
platten wesentlich erweitert wurde, und daß auch erstmalig 
Momenteneinflußfelder für Kreisplatten mit freiaufliegenden 
und eingespannten Rändern gezeigt werden. Ich bin über- 
zeugt, daß auch der 2. Auflage ein großer Erfolg beschieden 
sein wird. Sattler. 
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Verschiedenes 


Präsident Dr. Dr. Wahl 60 Jahre alt 


Am 29. April vollendete Herr Dr. Dr. Wahl, Präsident der 
Straßenverwaltung Rheinland-Pfalz, sein 60. Lebensjahr. 

Nach dem Besuch des humanistischen Gymnasiums in Trier 
studierte er in Aachen und Braunschweig und legte im Jahre 
1920 die Diplom-Hauptprüfung als Bauingenieur ab. 

Sein reger Geist führte ihn 
in eine außergewöhnlich viel- 
seitige Tätigkeit im In- und 
Ausland. Neben seinen be- 
ruflichen technischen und 
bauwirtschaftlichen Aufgaben 
fand er auch Zeit, sich mit 
Studien der Rechts- und Wirt- 
schaftswissenschaften zu be- 
schäftigen. Er promovierte 
1941 zum Doktor rer. pol. und 
1942 zum Dr. jur. 

Nach dem Kriege trat er 
in die Dienste der Straßen- 
verwaltung Rheinland-Pfalz, 
der er seit 1951 als Regie- 
rungsbaudirektor und seit 
1954 als Präsident vorsteht. In 
dieser Stellung hat er eine 
höchst fruchtbare Tätigkeit 
entfaltet. Der moderne Stra- 
Benbau verdankt ihm  tech- 
nisch-wissenschaftlich und or- 
ganisatorisch viele wertvolle Anregungen. Auf dem Gebiet des 
Brückenbaus ist er u.a. dadurch bekannt geworden, daß er 
an verantwortlicher Stelle die Entwicklung des Spannbeton- 
brückenbaus durch kühne Bauausführungen förderte. Wahl hat 
ferner mit an erster Stelle in Deutschland den Bau von Hoch- 
straßen auf Einzel-Mittelstützenreihen betrieben und damit 
einen wichtigen Beitrag zur Lösung zukünftiger Verkehrsauf- 
gaben geleistet. 

Seine ehrenamtliche Tätigkeit ist kaum minder umfangreich 
als seine amtliche Pflichten. So ist er Vorstandsmitglied der 
Straßenwesen und Mitglied 
deren Forschungsbeirates, Vertreter der Bundesregierung in der 
Ständigen Kommission des Internationalen Ständigen Verban- 
des der Straßenkongresse (Association Internationale Perma- 
nente -des Congres .de la Route), Paris, Mitglied des Comite 
Executif der AJPCR, Paris, Beauftragter der Landesregierung 
Rheinland-Pfalz im Kuratorium des Oberprüfungsamtes für die 
höheren technischen Verwaltungsbeamten, Frankfurt/M., Ehren- 
mitglied der American road builders association, Washington 
D.C. USA u.a.m. 

Die Fachwelt bringt dem auf der Höhe seines Lebens und 
Schaffens stehenden Jubilar herzliche Glückwünsche dar. 

A. Mehmel, Darmstadt 


Baudirektor Dr.-Ing. Bernhard Kressner + 


Nach kurzer Krankheit ist Baudirektor Dr.-Ing. B. Kress- 
ner am 8.2.1958 kurz vor Vollendung seines 64. Lebensjahres 
verstorben. Mit Kr., der seit 1943 Leiter der Strombauabteilung 
des Strom- und Hafenbau Hamburg war, ist eine um den Was- 
. serbau und die Elbe besonders verdiente Persönlichkeit von 
uns gegangen. 

Nach dem Besuch des Christianeums in seiner Vaterstadt 
Altona erhielt Kr. seine fachliche Ausbildung an der T.H. Dan- 
zig. Hier blieb er auch nach seinem Diplomexamen als Assi- 
stent am Lehrstuhl des Altmeisters für Hafenbau F. W. Otto 
Schulze und war maßgebend an der Neuherausgabe seines 
in Fachkreisen weit verbreiteten und geschätzten Handbuches 
„Seehafenbau“ beteiligt. 1928 trat er in den Dienst des ham- 
burgischen Strom- und Hafenbau, nachdem er seine wissen- 
schaftliche Tätigkeit in Danzig mit der Erlangung der Würde 
eines Dr.-Ing. abgeschlossen hatte. 

Bevor Kr. die Leitung der Strombauabteilung übernahm, 
hatte er sich in der Konstruktionsabteilung, der Hafenbau- 
abteilung und der Strombauabteilung mit den umfangreichen 
und vielseitigen Aufgaben dieser großen Wasserbauverwaltung 
eingehend vertraut gemacht. 

Nach Kriegsende hatte Kr. zunächst die schwierige Auf- 
gabe, Hafenbecken und Strom von den vielen Wracks zu be- 
reien. Von den größeren Bauvorhaben, die anschließend unter 
seiner tatkräftigen Leitung entstanden, seien nur zwei beson- 
ders wichtige genannt: die Abdämmung der Dove Elbe mit dem 


Verschiedenes 


Bau der Tatenberger Schleuse im Hamburger Raum und 
Erneuerung des Steubenhöftes im Cuxhavener Raum. Beson 
letztere Anlage, die als Ersatz des durch die Bohrmusche 
Laufe von knapp 40 Jahren völlig zerstörten schweren hö 
nen Höftes in Stahlbeton auf Stahlpfählen neu errichtet ” 
stellte bei der neuartigen Bauweise im See- und Brackw, 


gebiet manche Probleme. 


Daneben befaßte sich Kr., mit besonderem Inter 
mit der Bekämpfung der Verschmutzung der Häfen und S 
durch Industrie und Schiffahrt und leitete im Rahmen der 
doner Konvention den deutschen Hafenausschuß zur Di 
führung von Maßnahmen gegen die Ölverschmutzung 
Meere. 

Das schnelle Anwachsen der Schiffsgrößen und die dad 
bedingte Vertiefung der Häfen und der Zufahrtsstraßen ei 
seits, die Schaffung leistungsfähiger Wasserstraßenverbindu 
mit dem Hinterland andererseits, beschäftigten Kr. beso 
in den letzten Jahren, so daß auf diesem Gebiet umf 
reiche Arbeiten entstanden. Mit besonderem Eifer setzt 
sich für die Schaffung einer direkten Verbindung zum M 
landkanal durch den Nord-Süd-Kanal ein. 

Seine Tätigkeit fand über den Rahmen des Strom- 
Hafenbau hinaus Anerkennung durch Berufung in zahlr 
technisch-wissenschaftliche Organisationen. So arbeitete er 
gere Zeit als Prüfer im Oberprüfungsamt für höhere techn 
Verwaltungsbeamte, im Küstenausschuß Nord- und Ostsee 
im Wasserbautechnischen Ausschuß des Zentralvereins 
deutsche Binnenschiffahrt. Die Deutsche Akademie für St2 
bau und Landesplanung, der Architekten und Ingenieur V 
Hamburg, insbesondere aber verliert die Hafenbautechn 
Gesellschaft in ihm ein langjähriges Mitglied, das seit 
20 Jahren dem Schriftleitungsausschuß angehörte und aus 
sen Feder zahlreiche Veröffentlichungen stammen. | 

Wer das Glück hatte, mit Kr. zusammenzuarbeiten, 
als Verhandlungspartner zu sehen oder ihn sonst per 
lich näher zu kennen, hat ihn nicht nur als ale an 


Fachmann kennengelernt, sondern war immer wieder von 
Liebenswürdigkeit, der vornehmen Gesinnung und der 
monie seiner Persönlichkeit gefangen genommen. 

Die große Trauergemeinde, von der nur ein Teil in 
Friedhofskanelle von Groß-Flottbek Platz fand, legte sicht" 
Zeugnis dafür ab, daß mit Kr. nicht nur ein großer Wa 
bauingenieur aus dem traditionsreichen Hamburger Strom- 
Hafenbau, sondern eine, Persönlichkeit mit so überrage 
menschlichen Eigenschaften davongegangen ist, daß die L? 
die er hinterlassen hat, nur schwer geschlossen werden kan 


Hahn, Cuxhaw 


Große Schweißtechnische Tagung 1958 


Die diesjährige Tagung findet in der Zeit vom 17. 
20. Juni in Mannheim statt, sie wird unter dem Generaltk 
„Die Schweißtechnik im Dienste der chemischen Indus: 
stehen. 

In 20 Vorträgen werden behandelt: 

1. Neuere Probleme bei Werkstoffen und ihrer Verarbeit: 

2. Korrosion und Schweißtechnik; 

3. Forderungen der Verfahrenstechnik an die schweißt 
nische Gestaltung; 

4. Forderungen an die Sicherheit geschweißter Konst 
tionen. 

Nähere Auskünfte erteilt die Hauptgeschäftsstelle des D 
schen Verbandes für Schweißtechnik e. V., Düsseldorf, Harl 
straße 23—25; Telephon: 274 44/45. 


DIN-Entwurf 4016 (Baugrund) 


Die Entwürfe der DIN 4016 (Januar 1958) Blatt 1, Bla 
Blatt 3, Blatt 4 werden mit Einspruchsfrist bis zum 31. 
1958 der Öffentlichkeit vorgelegt. Einsprüche und Änderu 
vorschläge sind an den Fachnormenausschuß Bauwesen, E 
berg 4, Postschließfach 43, zu richten. } 


3. Internationale Hafentagung 1958 


Diese Tagung findet in der Zeit vom 15. bis 17. Jur 
Antwerpen statt. Es werden folgende Themen behan 
Hafenwerke, Hafenwerkzeuge, Umschlag und Lagern 
Gütern, Sicherheit in den Häfen, Hafenbetrieb. Die Ansc 
des Sekretariats lautet: Koninklijke Vlaamse Ingenieursve 
ging, Torengebouw VII, Schoenmarkt, 31, Antwerpen (Belg 
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